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1  INTRODUZIONE 
 
1.1 Caratterizzazione geotecnica della Sottovasca-Pisa, aspetti introduttivi 
 
Nell’ambito dello sviluppo delle infrastrutture all’interno dell’area portuale di Livorno, l’autorità 
preposta ha commissionato delle indagini sui terreni derivanti dal dragaggio dei bacini portuali, 
attualmente stoccati in una vasca di colmata. Le indagini hanno lo scopo di verificare la natura 
geotecnica della zona di interesse, quindi la programmazione di sondaggi, prove in sito e prove di 
laboratorio al fine di conoscere al meglio lo stato d’essere dei sedimenti presenti all’interno della 
vasca e nel relativo argine nonché le relative caratteristiche meccaniche utili, nella fase successiva, 
all’analisi progettuale ed esecutiva secondo le esigenze richieste dalle attività presenti all’interno 
del porto. La presente relazione tecnica affronta la fase d’indagine geotecnica, l’elaborazione e 
l’interpretazione dei dati ottenuti dalle varie prove eseguite in sito ed in laboratorio, la definizione 
delle principali classi di terreno individuate all’interno della vasca di colmata e una stima delle 
proprietà meccaniche e di deformabilità delle stesse, al fine di individuare una metodologia di 
indagine speditiva da impiegare su larga scala anche nelle altre sottovasche, nell’ottica di fornire 
importanti indicazioni per le future fasi progettuali indirizzate alla crescita di fruibilità della zona in 
oggetto.  
In prima istanza, verrà descritta l’ubicazione della sottovasca oggetto di studio, sia in termini di 
natura geografica che geologica, nonché le attività lavorative confinanti, quindi la proposta 
progettuale avanzata dall’Autorità Portuale di Livorno per la sua trasformazione d’uso. 
In seconda, si descriverà la metodologia d’indagine geotecnica impiegata, sostanzialmente 
composta da: sondaggi a carotaggio continuo, misure del livello di falda, prove di permeabilità in 
foro di sondaggio (Lefranc), prove penetrometriche statiche (con piezocono), prove dilatometriche 
(con dilatometro piatto), prove geolettriche (con realizzazione di tomografie elettriche – 2D) e 
prove di laboratorio su campioni disturbati e indisturbati del materiale estratto nei sondaggi. 
In terza, verranno riportati i risultati delle indagini e loro ubicazione (ed entità) all’interno dell’area 
portuale. Successivamente si tratterà dell’interpretazione del complesso di informazioni ricavate 
dalle indagini in sito e dalle prove di laboratorio. Interpretazione che sarà finalizzata alla 
definizione di classi di terreno con comportamento simile al fine di realizzare (per quanto possibile) 
un profilo stratigrafico omogeneo della sottovasca, nonché al confronto tra le schede stratigrafiche 
dei sondaggi con quelle ricavabili dalle prove penetrometriche statiche con piezocono, dalle prove 
dilatometriche e dalle prove geolettriche, con lo scopo di valutare quali siano le più appropriate 
tecniche di prospezione da impiegare su larga scala.  
Nella parte conclusiva verrà quindi definito il modello geotecnico del sottosuolo della sottovasca-
Pisa. Modello, che sarà di fondamentale utilità per la messa in opera, all’interno della vaschina, di 
modelli fisici, ovvero aree di precarico strumentate, per valutare l’entità dei cedimenti che si 
possono anticipare (mediante l’impiego del precarico stesso) e dei tempi necessari al loro 




esaurimento, il tutto nell’ottica della fruibilità futura dell’area oggetto di studio e delle altre 
sottovasche confinanti. 
1.2  Schema di Convenzione tra l’Autorità Portuale di Livorno e l’Università di Pisa 
 
L’Autorità Portuale di Livorno ha provveduto nell’anno 2000 alla realizzazione di una prima vasca 
di contenimento per sedimenti di dragaggio della superficie complessiva di circa 400000 m
2
 e del 
volume utile di circa 1700000 m
3
 situata sul lato esterno della Darsena Toscana. La capacità 
ricettiva della vasca di colmata, a seguito delle attività di dragaggio e sversamento dei sedimenti 
effettuate tra il 2001 e il 2009 nonché di quelle tuttora in corso, è quasi totalmente esaurita. Si pone 
pertanto la necessità di procedere il più rapidamente possibile alla realizzazione di una seconda 
vasca in adiacenza alla prima, come del resto già previsto anche dallo strumento urbanistico 
adottato dal Comune di Livorno. I “Lavori di costruzione della seconda vasca di contenimento per 
sedimenti di dragaggio del Porto di Livorno”, recentemente appaltati ed in procinto di consegna, 
prevedono la realizzazione di un bacino impermeabile racchiuso entro due moli frangiflutti che si 
sviluppano ad Ovest per 680 metri ed a Nord per 580 metri circa, per una superficie totale in pianta 
di 360000 m
2
. Complessivamente le due vasche occupano una superficie di 75 ettari circa il cui 
impiego come piattaforma logistica è di estremo interesse per l’Autorità Portuale e per la città di 
Livorno. Questo possibile utilizzo terminale delle vasche di colmata è comunque condizionato da 
due questioni fondamentali: 
 la natura di eventuali sostanze inquinanti contenute nei sedimenti; 
 la sotto-consolidazione dei sedimenti di dragaggio. Questo aspetto è sostanzialmente dovuto 
al fatto che i sedimenti sversati hanno un elevato contenuto d’acqua e la vasca è interamente 
confinata da una membrana impermeabile che limita la consolidazione, nella stagione 
asciutta, ad una crosta di limitato spessore per effetto dei fenomeni di evapotraspirazione. 
Appare pertanto fondamentale studiare la possibilità di consolidare in modo efficace ed economico i 
sedimenti già sversati e quelli futuri ricorrendo sia a tecniche convenzionali sia valutando la 
possibilità di utilizzare metodi innovativi. 
Ciò premesso, occorre evidenziare i seguenti aspetti tecnici riguardanti le caratteristiche meccaniche 
e idrauliche (compressibilità e permeabilità essenzialmente) dei sedimenti di dragaggio: 
 in conseguenza delle condizioni al contorno (guaina impermeabile) e di sversamento 
all’interno delle vasche di colmata (elevato contenuto d’acqua), i sedimenti risultano 
generalmente sottoconsolidati; 
 in conseguenza della loro diversa provenienza, si osserva una significativa variabilità 
litologica che a sua volta si riflette in un diverso grado di consolidazione; 
 la diversa natura litologica dei sedimenti può comportare l’impiego di differenti procedure 
finalizzate al conseguimento di un grado di consolidazione idoneo al loro impiego come 
sedime di fondazione; 
 il notevole volume di sedimenti interessati pone il problema di individuare  metodologie di 












1.2.1  Scopo delle Indagini 
 
L’oggetto della mia ricerca riguarderà: 
 
 Individuazione di un campo prove all’interno della vasca di colmata da impiegarsi per  
definire una metodologia di indagine speditiva da impiegare successivamente su larga scala. 
La definizione di questa metodologia richiederà l’impiego estensivo e ridondante di 
differenti metodi di indagine per verificare l’efficacia delle procedure più speditive. In linea 
di massima è possibile immaginare una campagna di prove in sito che comporti l’utilizzo di 
penetrometrie, geoelettrica e campionamenti continui accompagnati da indagini di 
laboratorio (prevalentemente classificazione). L’individuazione del campo prove si baserà 
sia su aspetti di tipo logistico, sia in considerazione delle priorità di intervento dell’Autorità 
Portuale. Al momento sembra che la sottovasca 1 (sottovasca Pisa) possa rappresentare un 
campo prove che risponde ai requisiti prima indicati; 
 Definizione di un modello geotecnico di dettaglio dei sedimenti del campo prove; 
 Messa in opera, all’interno del campo prova, di modelli fisici (aree di precarico strumentate) 
per valutare l’entità dei cedimenti che si possono anticipare attraverso l’impiego di questa 
tecnica molto economica e dei tempi necessari al loro esaurimento; 
 Individuazione dei metodi di consolidazione tradizionale 
 Validazione, attraverso l’utilizzo dei modelli fisici indicati al punto precedente, di metodi di 
analisi in grado di stimare cedimenti e tempi necessari a raggiungere il grado di 
consolidazione desiderato. 
 Definizione di un modello geotecnico per tutti i sedimenti della vasca grazie all’impiego 
della metodologia speditiva individuata al primo punto; 
 Valutazione delle metodologie di consolidazione più idonee per l’intera vasca utilizzando i 
metodi di analisi validati al quinto punto. 
 
1.3  Inquadramento geografico 
 
Il lavoro di indagini si posiziona all’interno della zona produttiva del Porto di Livorno nella parte 
più settentrionale. La zona confina ad Est con il Terminal Darsena Toscana, a Sud con la nuova 
Darsena Petroli, ad Ovest ed a Nord l’area presenta frangiflutti in blocchi rocciosi verso il Mar 
Tirreno. L’area è raggiungibile da Nord da Tirrenia per viale del Tirreno (SS224) e da Est dalla 
SGC FI-PI-LI oppure da via Vasco Natale Jacoponi da Livorno. Entrambe le direzioni di 
comunicazione si immettono in via Mogadiscio dove è presente il Varco Doganale per l’ingresso 
nel Terminal Darsena Toscana e quindi con l’ingresso alla zona interessata. 





Figura 0-1 Indicazioni della viabilità per la zona interessata 
Il Porto di Livorno è suddiviso in zone adibite alle diverse attività commerciali e passeggeri, l’area  
indagata invece, fa parte di un’area a servizio della fruibilità del bacino portuale, in quanto è adibita 
al riversamento dei fanghi di risulta dal dragaggio dei fondali dei bacini di attracco dell’area 
portuale. La vasca di colmata in cui si inserisce l’area di studio ha una superficie complessiva di 
circa 40 ha ed è suddivisa in 1 sottovasche, confinate tra di loro attraverso degli argini e riempite 
successivamente, tra il 2001 ed il 2004, con sedimenti non inquinati di varia natura granulometrica 
e provenienza, isolati dal resto della struttura geologica del fondale marino in cui si appoggia, per 
mezzo di alcuni teli impermeabili per rendere il tutto meno impattante possibile, dal punto di visto 
ambientale. 





Figura 0-2 La vasca di colmata (non ancora terminata) all'interno della Darsena Toscana 
Sebbene l’Autorità Portuale nei suoi piani preveda la stabilizzazione di tutta l’area della vasca di 
colmata ormai satura, le indagini si sono concentrate nella vasca riempita per prima e quindi con 
terreni sedimentati da più tempo. 





Figura 0-3 La vasca di colmata complessiva 
La suddetta vasca ha una forma esagonale allungata ed è confinata per tre lati da degli argini di 
riporto e per un lato da un muro di sostegno. A Sud ed a Ovest di quest’ultima, gli argini confinano 
con le altre vasche, a Nord confina con il tratto ferroviario interno del Terminal, mentre verso Est, 
la vasca confina con un muro di sostegno di un canale di scolo dell’adiacente via Mogadiscio, 
all’interno della Darsena Toscana. La vasca è stata riempita con sedimenti derivanti dal dragaggio 
dei bacini del Porto di Livorno e del Porto di La Spezia. Durante la sua evoluzione era stato 
predisposto al suo interno un canale di scolo, arginato e impermeabilizzato, venne ricoperto 
successivamente da sedimenti in quanto andò in disuso. 
Nelle immediate vicinanze, più precisamente a Sud-Est della sottovasca indagata, è presente la 
Torre del Marzocco, storica torre d’avvistamento del XV secolo, inserita all’interno della Darsena 
Toscana e che l’Autorità Portuale intende consolidare, studiarne la risposta sismica e riqualificarla a 
fini turistici.  
 





Figura 0-4 La sottovasca interessata dalle indagini 
 
 
Figura 0-5 Planimetria della vasca di colmata 




1.4  Inquadramento geologico 
 
Tralasciando lo sviluppo paleogeografico susseguitosi nelle varie ere geologiche remote, possiamo 
sintetizzare la trasformazione geologica della zona di Livorno come segue. 
Durante il Pleistocene medio si ha un lento sollevamento dell’area livornese che porta alla 
formazione di terrazzi che degradano dai monti livornesi al mare. Il principale di questi terrazzi, 
modellato dall’azione dei corsi d’acqua, va a formare la scarpata oggi nota come “gronda dei lupi” 
che va a confinare morfologicamente con gli strati di appoggio dell’area indagata. Questo bordo 
viene inciso in modo sostanziale nell’ultima glaciazione di Wurm da una ramificazione fluviale 
dell’Arno. L’attuale assesto del territorio è conseguenza dell’ultima glaciazione e rimane all’incirca 
costante per tutto l’Olocene. La “gronda dei lupi” invece, negli ultimi 2000 anni è rimasta immutata 
nel suo complesso, salvo, una trasformazione morfologica dovuta esclusivamente all’azione dei 
corsi d’acqua provenienti dall’entroterra. 
Successivamente alle oscillazioni del livello del mare della cosiddetta trasgressione versiliana, si ha 
l’attestamento della costa al piede del terrazzo di Livorno ed inoltre, nella pianura pisana, si vanno a 
depositare sedimenti dell’Arno e del Serchio. Dalla trasgressione versiliana si ha una lenta 
regressione fino ai tempi protostorici e storici nei quali si ha un avanzamento della linea costiera a 
causa del susseguirsi di transizioni di aree marine, lagune e paludi. In questo periodo (protostorico o 
etrusco – romano) si ha la massima estensione marina dell’area livornese per come la conosciamo 
oggi. 
Oltre alla componente naturale dell’evoluzione geologica iniziano ad essere determinanti nel 
periodo protostorico le modifiche apportate dall’uomo. Infatti, i bacini idrografici dei principali 
corsi d’acqua del litorale pisano-versiliese come l’Arno, il Serchio e il Magra sono oggetto di 
frequentazione antropica già dal Paleolitico inferiore. 
Le sedimentazioni dell’Arno, avvenute in tempi storici all’interno dei lidi formatisi con la 
regressione ha contribuito alla progressione delle zone di deposito palustre, le quali rimangono 
invariate fino agli inizi del 1800 con le colmate delle prime bonifiche. La rapida formazione dei lidi 
sulla costa pisano-livornese è dovuta al notevole apporto di sedimento fluviale dell’Arno destinato 
principalmente alle zone del delta, il quale però era stato ridotto artificialmente ad una bocca sola 
per motivi di bonifica. Questo scarico diretto in mare di tutto il sedimento fluviale ha contribuito 
così alla formazione di ampie spiagge, quindi seppur in un momento di innalzamento del livello 
marino, si ebbe un avanzamento della linea di costa e le zone sottratte al mare divennero lagune e 
paludi. La progressione della linea di riva è continuata fino a tempi recenti e nota di interesse per i 
nostri scopi, sappiamo che fin da epoca romana la zona in cui si trova la vasca di colmata è sempre 
stata in mare. Questa zona in epoca romana è stata interessata in modo frequente da grandi depositi 
di alghe, sintomo di una dinamica di correnti tali da permettere la distribuzione ed il deposito di 
materiale in questo sito. Sempre a partire dall’epoca romana (periodo storico certo) si può 
riscontrare un avanzamento della linea costiera a Nord di Livorno, confinante con lo scolmatore, 
fino ad epoche recenti. Questo è causa del trasporto e deposizione di sedimento dai corsi d’acqua, 
quali l’Arno ed altri fiumi e torrenti della zona. Questi creavano dei sedimenti che le correnti 
marine provvedevano a ridistribuire per formare depositi assortiti in barre longitudinali parallele 




alla linea di costa creando zone lagunari, trasformatisi con l’apporto di acque dolci dalle colline 
retrostanti, in paludi. Altra causa dell’avanzamento della linea di costa livornese è senza dubbio 
l’azione antropica attraverso programmi di bonifica per recuperare terreni utili alla coltivazione ed 
al pascolo. Sebbene l’uomo abbia contribuito a questa progressione costiera e ne considerasse il 
potenziale sfruttamento territoriale, questi non lo sfruttò con attività portuali ed industriali fino agli 
anni ’40 del secolo scorso. 
A livello geomorfologico attuale la zona di interesse ha subito nel corso dei secoli una spiccata 
antropizzazione cancellando in parte i segni morfologici naturali. I segni morfologici di nostro 
interesse sono quelli che possono interagire nel sistema on la nostra area. 
A settentrione sulla destra idrografica dello Scolmatore in direzione di Tirrenia possiamo 
individuare sistemi dunali e di retro duna, nonché, sistemi di tomboli in arretramento dalla linea 
costiera. Questi sistemi si sviluppavano anche sulla sinistra idrografica dello Scolmatore verso 
Livorno prima della loro eliminazione. Queste formazioni sono individuabili attraverso residui di 
radici di dune conservatesi dalle azioni antropiche. Questi cordoni confinavano a meridione con il 
terrazzo di Livorno, il quale è formato da calcareniti sabbiose di Castiglioncello, dai conglomerati 
di S. Stefano e dalle sabbie d’Ardenza. Questo specchio di scarpata è stato interessato dai depositi 
alluvionali che hanno creato un vasto assortimento granulometrico sulla scarpata del terrazzo e 
creato sistemi di conoidi di scarico ed accumulo di detriti attraverso i vari eventi alluvionali oltre la 
“gronda dei lupi”. 
A livello idrografico superficiale quindi si può riscontrare una importanza di trasporto e deposizione 
dovuta ai corsi d’acqua naturali presenti nei vari torrenti e rii che scendono giù dalle colline 
livornesi, mentre si può riconoscere la presenza, nella zona limitrofa alla Darsena Toscana, di canali 
artificiali realizzati sulla base di antichi corsi d’acqua con lo scopo di regolamentare e disperdere le 
piene del bacino dell’Arno e permettere la navigazione verso l’interno, quali lo Scolmatore ed il 
canale dei Navicelli. Altri corsi d’acqua di natura artificiale sono quelli derivanti dalle opere di 
bonifica degli acquitrini e paludi che si sono susseguiti e costruiti nei vari secoli. 
In sintesi finale si può riscontrare nella zona del livornese sedimenti superficiali di natura 
pressocché sabbiosa fine in accumulo, deposizioni di natura alluvionale di natura grossolana, 
depositi palustri e di successiva colmata e di presenza di calcareniti sormontate da sabbie d’Ardenza 




1.5  Area Portuale di Livorno: riconosciuta come Sito di Interesse Nazionale (SIN) 
 
Attraverso il D.lgs 22/97 (Decreto Ronchi), la Legge 426/98 con la dicitura “Nuovi interventi in 
campo ambientale”, aveva individuato un certo numero di aree quali Siti di Interesse Nazionale. Tra 
questi siti rientra l’Area Portuale di Livorno. Quest’ultima attraverso il D.M. del 24 Febbraio 2003 è 
stata dichiarata Sito da Bonificare di Interesse Nazionale. Essa ha una superficie d’estensione 




complessiva pari a circa 2000 ha, di cui 1400 ha di superficie marina, includendo: l’intero ambito 
portuale, le aree industriali collocate in ambito portuale e l’area marina antistante. 
Perciò la vasca di contenimento dei sedimenti di dragaggio rientra anch’essa tra i SIN e quindi 
anche lo scopo delle indagini. 
Il Terminal Darsena Toscana dispone di una linea ferroviaria, attualmente non elettrificata, di 
proprietà dell’Autorità Portuale. Il Terminal Ferroviario occupa una superficie di 30000 m2 ed è 
attrezzato con 3 binari di lunghezza pari a 500 m.  
La linea ferroviaria interna alla darsena è d’importanza strategica per i trasporti merci in quanto la 
zona di attracco della Darsena Toscana è adibita esclusivamente al carico e scarico di container 
commerciali. Questa è servita bene dal collegamento stradale attraverso la FI-PI-LI e dall’antistante 
ampio piazzale di deposito contenitori. Un sistema di mezzi meccanici (gru e forklift) gommati e a 
binario gestisce i container all’interno del piazzale e gli smista tra deposito, automezzi, treni o navi.  
A Sud della vasca di colmata, la nuova Darsena Petroli è adibita allo scarico del greggio e gas dalle 
petroliere e gasiere ed è anch’essa servita per mezzo gommato da via Mogadiscio, però, essa è 
isolata dalla ferrovia, infatti, quest’ultima si blocca dove di fatto sorge la sottovasca indagata nel 
nostro studio, quindi a circa 3/4 dello sviluppo della banchina della darsena.  
Pertanto, preso atto della necessità di creare zone di manovra delle merci e della necessità di 
collegare la Darsena Petroli alla rete ferroviaria, l’Autorità Portuale ha sviluppato una proposta 
progettuale nella quale si prevede il prolungamento naturale del tratto ferroviario attuale, il quale si 
andrebbe a predisporre al di sopra della sottovasca di colmata più vecchia e sedimentata. 
Constatando la notevole aliquota di carico d’esercizio che la ferrovia fornisce, l’Autorità 
competente ha commissionato uno studio di indagine geotecnica sulla sottovasca interessata, al fine 
di verificare la natura dei sedimenti apportati dalle opere di dragaggio ed il loro stato di 
consolidazione nonché, la presenza di falda acquifera. Scopo delle indagini, pertanto, è andare a 
definire i parametri geotecnici della sottovasca al fine di poter impostare una scelta progettuale di 
stabilizzazione dell’area per fornire la portanza adeguata all’esercizio di carichi derivanti dalla 
circolazione e lo stazionamento di treni merci e container nonché mezzi operativi vari.  
Lo studio effettuato all’interno della sottovasca-Pisa (oggetto di studio), ovvero la metodologia di 
indagine impiegata (e l’interpretazione dei risultati ottenuti da prove geotecniche in sito e in 
laboratorio), la futura realizzazione di modelli fisici (aree di precarico) e il monitoraggio dell’entità 
dei cedimenti del terreno all’interno della sottovasca stessa, non forniranno solo indicazioni 
importanti per il potenziamento della tratta ferroviaria interna, ma serviranno anche per definire una 
valida metodologia d’indagine da utilizzare su larga scala (ovvero anche nelle altre sottovasche). 
2  METODOLOGIA D’INDAGINE 
 
2.1  Introduzione 
 




Nella presente sezione si illustra circa le modalità d’esecuzione delle indagini geognostiche e 
geotecniche eseguite presso la vasca di colmata denominata “Sottovasca Pisa” presso la Darsena 
Toscana del Porto Industriale di Livorno, per incarico dell’Autorità Portuale di Livorno. 
Le indagini sono consistite nell’esecuzione di: 
a) n°19 – trivellazioni con sonda a rotazione, avanzamento a carotaggio continuo, per 
complessivi metri lineari 175.5; 
b) n°3 – trivellazioni con sonda a rotazione, avanzamento a distruzione di nucleo, riempite con 
sabbia monogranulare, per complessivi metri lineari 21; 
c) n°18 – prelievi di campioni indisturbati; 
d) n°34 – prelievi di campioni rimaneggiati; 
e) n°11 – prove di permeabilità in foro (prove Lefranc a carico idraulico variabile, sopra falda) 
f) installazione di n°4 piezometri a tubo aperto; 
g) n°26 – prove penetrometriche statiche CPTU, per complessivi metri lineari 152.96; 
h) n°2 – prove penetrometriche dinamiche continue super pesanti (DPSH), per complessivi 
metri lineari 2.4; 
i) n°6 – prove dilatometriche, per complessivi metri lineari 29.2; 
j) prove geotecniche di laboratorio su n°50 campioni 
 
2.2  Perforazioni a carotaggio (profondi nella zona arginale – fino al telo impermeabilizzante 
all’interno della Sottovasca-Pisa) 
 
Le perforazioni (eseguite seguendo quanto prescritto dalle “Raccomandazioni AGI 1977”), in 
considerazione dei tipi di terreno da perforare, della profondità da raggiungere e della località sono 
state realizzate mediante una perforatrice con motore silenziato “Nenzi Neva 3S” (le cui 
caratteristiche sono riportate nella relazione conclusiva rilasciata dalla Geotecnica Ricci S.r.l.). 
Le modalità esecutive dei sondaggi sono state tali da rendere minimo il disturbo dei terreni 
attraversati consentendo il prelievo continuo di materiale rappresentativo (carote). La tecnica di 
perforazione è stata adattata alla tipologia e alla natura del terreno, mediante la scelta appropriata 
dell’apparecchiatura, del tubo carotiere, della corona, della velocità di avanzamento, della portata e 
della pressione dell’eventuale fluido di circolazione. Nei terreni a grana fine le perforazioni sono 
state eseguite a secco, con carotiere semplice senza impiego di fluidi di circolazione. Per evitare 
l’essiccazione dei campioni a causa del calore sviluppato per attrito dalla rotazione della corona del 
carotiere è stata regolata la spinta e la rotazione in base alla resistenza incontrata, talora sono stati 
introdotti nel foro secchi d’acqua evitando di utilizzare la pompa che avrebbe compromesso la 
stabilità delle pareti del foro e, soprattutto, il prelievo dei campioni sabbiosi con il carotiere. 
Sono state eseguite, inoltre, n°3 perforazioni a distruzioni di nucleo (secondo le “Raccomandazioni 
– AGI 1977”). Questo tipo di perforazione può essere eseguita per l’attraversamento di spessori di 
cui non interessi un’esatta conoscenza stratigrafica, per l’installazione di strumentazione geotecnica, 
per l’eventuale riperforazione o per l’esecuzione di prove in situ a determinate profondità. 
L’osservazione di campioni estratti dal cutting di perforazione permette una ricostruzione 




approssimata dei terreni attraversati. I 3 fori, eseguiti con l’ausilio di uno scalpello a picchi del 
diametro di 116 mm e fluidi di circolazione, una volta realizzati, sono stati interamente protetti con 
l’infissione di tubi di rivestimento metallico provvisorio di diametro 127 mm, successivamente 
riempiti di sabbia monogranulare. 
In tali sondaggi sono state successivamente eseguite prove penetrometriche statiche con punta 
elettrica e piezocono. 
Sono stati, inoltre, eseguiti n°2 sondaggi a rotazione a distruzione di nucleo utilizzando uno 
scalpello a picchi del diametro di 116 mm: 
 foro Sc11bis, contiguo ad Sc11, per l’esecuzione della prova di permeabilità Lefranc; 
 foro Sc13bis, contiguo ad Sc13, per l’esecuzione della prova di permeabilità Lefranc e per 
l’installazione di un piezometro a tubo aperto. 
 
2.3  Prelievo campioni 
 
Il prelievo dei campioni è stato effettuato tenendo conto delle “Raccomandazioni – AGI 1977”. 
 
CAMPIONI INDISTURBATI 
Sono stati prelevati campioni di qualità utilizzando i seguenti campionatori: 
 Campionatore Osterberg – (campionatore a pistone infisso a pressione); 
 Campionatore Shelby – (fustella metallica a pareti sottili infissa a pressione). 
Ogni campionamento è stato preceduto dalle seguenti operazioni: 
 adeguata stabilizzazione del foro mediante rivestimento provvisorio o fluido di perforazione, 
con pulizia di fondo; 
 controllo della profondità dopo l’introduzione del campionatore. 
Ultimata l’infissione, il campionatore è stato estratto usando gli accorgimenti necessari per staccare 
il campione dal terreno sottostante e per ridurre il disturbo dovuto alla decompressione ed al 
risucchio. Il campione è stato conservato nello stesso tubo di prelievo, ripulito alle estremità, 
sigillato ermeticamente con paraffina e tappi a tenuta ed etichettato indicando: 
 il committente, il cantiere ed il sondaggio; 
 profondità del prelievo (da/a metri rispetto al p.c.); 
 data di prelievo. 
 
 























campione da m a m 




Sc3 00858 2,00 2,60 Osterberg 86 30/07/201
2 
Indisturbato 
Sc4 00860 1,50 2,00 Osterberg 86 30/07/201
2 
Indisturbato 
Sc5 00857 1,50 2,00 Osterberg 86 30/07/201
2 
Indisturbato 
Sc7 00855 3,00 3,60 Osterberg 86 30/07/201
2 
Indisturbato 
Sc8 00866 3,50 4,00 Osterberg 86 31/07/201
2 
Indisturbato 
Sc9 00841 1,50 2,00 Osterberg 86 26/07/201
2 
Indisturbato 
Sc10 00842 2,00 2,60 Osterberg 86 27/07/201
2 
Indisturbato 
Sc11 00862 1,50 2,00 Osterberg 86 31/07/201
2 
Indisturbato 
Sc11 00863 5,00 5,50 Osterberg 86 31/07/201
2 
Indisturbato 
Sc12 00864 3,00 3,50 osterberg 86 31/07/201
2 
Indisturbato 
Sc13 00868 1,00 1,50 Osterberg 86 31/07/201
2 
Indisturbato 
Sc14 00871 4,00 4,50 Osterberg 86 31/07/201
2 
Indisturbato 
Scv1 00837 15,00 15,60 Osterberg 86 25/07/201
2 
Indisturbato 





Scv2 00839 18,00 18,50 Shelby 86 26/07/201
2 
Indisturbato 
Scv2 00840 32,50 33,00 Shelby 86 26/07/201
2 
Indisturbato 





Nel corso dei carotaggi sono stati prelevati n°34 campioni rimaneggiati; sono stati conservati in 
sacchetti di plastica (campioni con grado di qualità Q2-Q3) da sottoporre a prove geotecniche di 
laboratorio; sono stati contraddistinti da un cartellino indelebile posto all’esterno del sacchetto, 
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2.4  Prove Geoelettriche 
 
2.4.1  Generalità 
 
Fra le metodologie geofisiche oggi utilizzate per l’esplorazione del sottosuolo, un notevole 
contributo è dato dalle prospezioni geoelettriche. Esse consistono nella determinazione sperimentale 
della resistività apparente. Questo parametro è ricavato grazie ad un sistema composto da due 
coppie di elettrodi. La prima coppia immette corrente elettrica nel terreno mentre la seconda ne 
misura la differenza di potenziale. In questo modo è possibile mettere in evidenza i contrasti di 
resistività esistenti nelle varie litologie, fornendo così informazioni sulla presenza di discontinuità 
strutturali e l’eventuale presenza e l’andamento nel sottosuolo delle falde acquifere. Il tipo di prova 
geoelettrica più diffusa è il sondaggio elettrico verticale S.E.V. con il quale si vuole conoscere la 
successione stratigrafica dei terreni.  
I vantaggi offerti da questo metodo di indagine sono principalmente: 
a) la buona risoluzione stratigrafica in senso veticale e laterale; 
b) la capacità di discriminare materiali metallici, argille/sabbie acquifere; 
Gli svantaggi invece: 
a) la necessità di dover realizzare una stratigrafia di taratura a riferimento per ottenere 
precisione; 
b) la difficoltà d’interpretazione in zone accidentate morfologicamente o con numerosi 
sottoservizi; 
c) la limitazione per l’individuazione di contaminanti non conduttivi o elettricamente non 
diversificati dal terreno circostante; 
d) la sensibilità alla presenza di condotte e/o tubazioni interrate, di linee aeree di tensione, di 
messe a terra, di corpi metallici superficiali. 
La resistività, è una complessa funzione della porosità, permeabilità, contenuto ionico dei fluidi di 
ritenzione e mineralizzazione argillosa ed esprime l’attitudine del terreno all’attraversamento di una 
corrente elettrica. Con il metodo di resistività in corrente continua viene immessa nel sottosuolo, 
mediante due elettrodi (A, B), una corrente elettrica che determina una differenza di potenziale 
misurata mediante altri due elettrodi (M, N). Condizione fondamentale perché il metodo risulti 
efficace è che esista e sia elevato il contrasto di resistività tra gli oggetti dell’indagine. Dai valori 
noti di corrente erogata, dalla configurazione geometrica degli elettrodi e dalla differenza di 
potenziale misurata si calcola analiticamente la resistività apparente dei terreni indagati. 
Le misure possono essere svolte sul terreno mediante due schemi generali: distanziando via via gli 
elettrodi e mantenendo fisso il centro della configurazione per la misura del potenziale, si ottiene in 
tale modo una profondità di esplorazione via via maggiore (Sondaggi Elettrici Verticali); oppure, 
mantenendo fissa una configurazione, essa viene spostata per intero sul terreno in modo da 
sviluppare dei profili nell’area d’indagine. In tal modo si ottiene una misura delle variazioni laterali 
di resistività (Sondaggi Elettrici Orizzontali). I valori calcolati di resistività apparente vengono 




opportunamente rappresentati graficamente ed elaborati attraverso software specifici per il 
confronto delle curve sperimentali con curve di resistività teoriche (“abachi delle curve di resistività 
tipo” o Master Curves) per l’interpretazione. La combinazione dei due sistemi di, Combined 
Sounding and Profiling, adottando intervalli fissi di interdistanza tra gli elettrodi, consente di 
sviluppare un Profilo Elettrico Verticale, ossia una tomografia elettrica che si sviluppa lungo una 
determinata linea sul terreno. Tale configurazione è particolarmente efficace per l’individuazione di 
discontinuità di resistività sia in profondità sia laterali al terreno ed in condizioni di presenza 
d’acqua di falda. Consente quindi di delimitare, in sezioni e quindi in volume, attraverso attraverso 
un’opportuna interpretazione dei valori, anomalie locali generate da strutture localizzate come corpi 
di discarica, tracce di dispersione di inquinanti, strutture in generale. 
 
Roccia/Materiale Resistività (ohm*m) 
Argille marne, grasse 3 – 30 
Argille, marne, magre 10 – 40 
Argille sabbiose, sil 25 – 105 
Sabbia con argille 50 – 300 
Sabbia, ghiaia in falda 200 – 400 
Sabbia, ghiaia asciutta 800 – 5000 
Calcare, gesso 500 – 3500 
Arenaria 300 – 3000 
Granito 2000 – 10000 
Gneiss 400 – 6000 
Rifiuti domestici 12 – 30 
Fanghi industriali 40 – 200 
Olio esausto 150 - 700 
 
2.4.2  Esecuzione 
 
Per l’esecuzione delle linee tomografiche è stato utilizzato un georesistivimetro LGM Lippmann 
con cavo multielettrodico da 100 elettrodi ed elettronica direttamente su questi ultimi (c.d. Elettrodi 
Attivi). La configurazione elettronica utilizzata è di tipo Wenner. Nell’area denominata “Vasca di 
Colmata” sono state eseguite 14 linee tutte con passo elettrodico pari a 1 metro. Di queste, 11 sono 
trasversali (in riferimento al mare) e 3 longitudinali (parallele perciò alla linea di costa). La 
lunghezza dello stendimento di ogni linea, dunque il numero di elettrodi utilizzati, è variabile. La 
distanza tra ogni linea trasversale è di 20 metri. E’ stata eseguita inoltre una linea della lunghezza di 
circa 450 metri con passo elettrodico pari a 5 metri, perpendicolare alla linea di costa. 
Per l’elaborazione dei dati è stato utilizzato il RES2DINV (della GEOTOMO SOFTWARE 
Malaysia), software dedicato che consente di applicare un’inversione numerica dei dati acquisiti e 
ricavare così una sezione di resistività reale a partire dalla pseudosezione, ossia dalla sezione dei 
dati di resistività apparente misurati in campagna. Le elaborazioni sono state eseguite tenendo conto 
del riferimento topografico, fornito dall’Autorità Portuale di Livorno. 
Tali prove sono state eseguite dalla Igea S.a.s. 





2.5  Prove penetrometriche statiche (CPTu) 
 
2.5.1  Generalità 
 
La prova consiste essenzialmente nella misura della resistenza alla penetrazione di una punta conica 
di dimensioni e caratteristiche standardizzate, infissa a velocità costante nel terreno. Lo sforzo per la 
penetrazione viene applicato per mezzo di un dispositivo di spinta, che agisce su una batteria di aste 
cave alla cui estremità inferiore è collegata la punta. Le dimensioni della punta e del manicotto 
(quando usato) sono precisamente le seguenti: 
 Diametro di base del cono = 37.5 mm; 
 Angolo di apertura del cono = 60°; 
 Il manicotto ha una superficie laterale compresa fra 150 e 200 cm2; 
 Le aste cave hanno il diametro esterno da 36 mm. 
In base al tipo di dispositivo di misura dello sforzo per la penetrazione si distinguono: 
a) Penetrometri elettrici: nei quali lo sforzo è misurato mediante dispositivi elettrici (es. 
estensimetri) montati direttamente nella punta; 
b) Penetrometri meccanici: nei quali lo sforzo per l’infissione della punta è misurato mediante 
manometri collegati al martinetto che esercita la spinta. 
Il dispositivo di spinta è costituito da un martinetto idraulico in grado di esercitare sulla batteria di 
aste cave la spinta di progetto (10 – 20 ton, per esempio): la corsa è preferibilmente 1 m. La 
penetrazione della batteria deve avvenire ad una velocità costante e pari a 2 cm/sec (± 0.5 cm/sec), 
indipendentemente dalla resistenza opposta dal terreno. Il dispositivo di spinta deve essere ancorato 
e/o zavorrato in modo da non muoversi rispetto al piano di lavoro durante l’infissione. Deve essere 
posizionato in modo da garantire la verticalità iniziale della spinta sulle aste cave (deviazione della 
verticale ≤ 2%). Tali prove non vengono di norma spinte oltre la profondità di 60 m dalla superficie 
del suolo o del fondale. A prova deve essere sospesa e la batteria se: 
1) la resistenza totale, o alla punta, o al manicotto è tale da non consentire il raggiungimento 
della profondità descritta 
2) la deviazione dalla verticale accertata (caso di punta con inclinometro) è superiore a 20° 
Nel caso di impiego di punte prive di inclinometro incorporato, la prova deve essere sospesa una 
volta raggiunta la profondità di circa 30 metri, in quanto, senza il controllo degli spostamenti dalla 
verticale, i risultati stessi possono perdere di significatività. 
Prove penetrometriche di tipo statico possono venire eseguite in tutti i tipi di terreno compresi tra 
argille e sabbia a grana grossa. Difficoltà possono aversi per l’attraversamento di livelli di ghiaia o 
di terreni cementati.  




L’esecuzione di prove penetrometriche consente di ottenere, accoppiata all’esecuzione di fori di 
sondaggio, valide informazioni ai fini della ricostruzione dei profili stratigrafico e geotecnico. 
Dal punto di vista qualitativo, l’andamento della variazione della resistenza alla punta con la 
profondità consente di individuare la presenza nel sottosuolo di strati di terreni con consistenza 
bassa o molto bassa. Dal rapporto tra la resistenza all’avanzamento della punta e la resistenza 
laterale locale è possibile mediante correlazioni empiriche, risalire con una certa approssimazione 
alla natura dei terreni attraversati.  
Le “Raccomandazioni – AGI, 1997” suggeriscono per un riconoscimento di massima dei terreni 





                     
                                     
 
che dipende dalla composizione granulometrica dei terreni, come mostrato da varie esperienze. 
A fini orientativi l’AGI indica i seguenti valori di F caratterizzanti terreni con diversa 
granulometria: 
TERRENO F 
Torbe ed argille organiche F ≤ 15 
Limi ed argille 15 < F ≤ 30 
Limi sabbiosi e sabbie limose 30 < F ≤ 60 
Sabbie e sabbie con ghiaia F > 60 
   
La validità di tali indicazioni deve comunque essere controllata mediante l’esecuzione di 
perforazioni di sondaggio, infatti questo modo di procedere è basato su studi effettuati su terreni 
saturi. Nel loro uso va tenuto presente che il rapporto Rp/RL può essere influenzato in misura 
notevole dal valore delle pressioni capillari nel terreno. 
Nell’interpretazione quantitativa dei risultati deve tenersi conto che le prove penetrometriche sono 
assimilabili a prove rapide in condizioni di drenaggio impedito.  
Le misure di resistenza alla penetrazione in terreni argillosi consentono perciò una stima del valore 
della resistenza al taglio in condizioni di drenaggio impedito (coesione cu). Le “Raccomandazioni – 
AGI, 1977”, per i terreni coesivi saturi, suggeriscono l’utilizzo di una relazione del tipo: 
   
  
   
 
In cui: 
 cu = resistenza al taglio in condizioni non drenate; 
 NCP = coefficiente adimensionale del carico limite riferito alla prova penetrometrica statica 
con valore compreso tra 15 e 25. 
Il valore di NCP in generale decresce al crescere della RP. La correlazione tra Rp e cu non può essere 
ritenuta valida nei seguenti tipi di terreno: 




 argille sensitive con sensitività > 5; 
 terreni coesivi sovraconsolidati appartenenti alla categoria delle “argille fessurate”; 
 limi di bassa plasticità. 
Nei terreni sabbiosi è possibile valutare lo stato di addensamento e, in particolari condizioni, anche 
il valore dell’angolo di attrito. Esistono in letteratura varie correlazioni che legano: 
 Rp e l’angolo di attrito dei terreni sabbiosi    , espresso in termini di tensioni efficaci; 
 Rp ed il modulo di deformazione dei terreni coesivi saturi in condizioni non drenate Eu. 
Le “Raccomandazioni – AGI, 1977” ricordano comunque che restano non corretti dal punto di vista 
teorico le correlazioni che le legano la resistenza penetrometrica Rp alle caratteritiche di resistenza 
al taglio (  , c’) e di deformabilità (E’, Eed) dei terreni coesivi in condizioni drenate. 
Le prove penetrometriche inoltre possono essere impiegate per ottenere una valutazione del valore 
del carico limite di pali di fondazione infissi. E’ comunque da tenere sempre presente che, in fase di 
interpretazione, l’estrapolazione delle esperienze acquisite in una zona nota ad altre zone 
apparentemente simili può essere causa di errori anche notevoli.  
Per la corretta interpretazione dei risultati delle prove penetrometriche è, quindi, in ogni caso 
opportuno disporre del profilo stratigrafico e dei risultati di prove di laboratorio su campioni 
indisturbati. 
 
2.5.2  Esecuzione 
 
La prova con piezocono viene eseguita con un’attrezzatura per prove penetrometriche statiche nella 
quale la punta elettrica è strumentata per la misura in forma continua di quanto sotto elencato: 
 resistenza alla penetrazione statica qc della punta conica e resistenza per attrito laterale fs; 
 pressione idrostatica del terreno, inclusa la sovrappressione indotta dall’avanzamento della 
punta; 
 dissipazione nel tempo della sovrappressione idrostatica indotta nel terreno, a quote 
predeterminate. 
La prova si esegue infiggendo a velocità costante nel terreno una punta conica tramite un 
dispositivo di spinta che agisce su una batteria di aste cave, alla cui estremità inferiore è connessa la 
punta. 
La velocità di infissione della batteria di aste è di 2.0 cm/sec (± 0.5 cm/sec), costante nel corso della 
prova, indipendentemente dalla resistenza offerta dal terreno. 
Il dispositivo di spinta è ancorato in modo tale da poter usufruire per intero della propria capacità 
totale di spinta. 
PIEZOCONO 




Punta conica fissa solidale con il movimento delle aste cave. 
La punta permette la misura di: 
 resistenza alla punta qc; 
 resistenza per attrito laterale fs; 
 pressione interstiziale      . 
La punta di tipo elettrico è strumentata con celle di carico estensimetriche con i seguenti fondo 
scala: 
 50 MPa per qc; 
 0.5 MPa per fs. 
La punta è dotata di sensore inclinometrico per la misura della deviazione verticale. Le prove 
penetrometriche statiche denominate CPTU_A÷Z, sono state eseguite con penetrometro della ditta 




PENETROMETRO STATICO – DINAMICO TG63-200 PAGANI 
DESCRIZIONE 
Il penetrometro TG 63-200 permette di eseguire prove penetrometriche dinamiche/statiche. 
Matricola Data di acquisto 
000311 2002 
CONFORMITA’ 
L’attrezzatura è stata costruita conformemente alle norme contenute nel testo della Direttiva 
Macchine 
89/392 CEE, 91/368 CEE, 93/68 CEE e 93/44 cee, nonché ALLE Direttive  Comunitarie n. 73/23 
CEE e n. 
89/336 CEE. 
Il penetrometro TG 63-200 permette di eseguire prove penetrometriche dinamiche continue 
(SCPT) e prove penetrometriche statiche (CPT). 
La spinta max che può produrre il martinetto è di 20 kN. 
 
 Le prove penetrometriche statiche denominate CPT1, CPT2, CPT3 sono state eseguite dalla ditta 
Soiltest S.r.l. che ha utilizzato un penetrometro statico Gouda da 20 ton montato su autocarro 
zavorrato Fiat tipo Pac 6x6 del peso di circa 20 tonnellate. 
Sono state eseguite complessivamente n°26 prove penetrometriche statiche con piezocono per 
complessivi 152.96 metri lineari. 
 
2.6  Prove penetrometriche dinamiche (DPSH) 
 




Il penetrometro è di tipo super pesante (DPSH – Dynamic Probing Super Heavy), utilizza una 
massa battente di 63.5 kg, che viene sganciata, mediante un dispositivo di sganciamento 
automatico, da un’altezza di m 0.76. 
La prova consiste nel contare il numero di colpi necessari per far penetrare nel terreno per 20 cm la 
punta conica collegata in superficie ad una batteria di aste. 
Dalle prove penetrometriche dinamiche si ricava il valore NSPT e da tale parametro, mediante 
correlazioni, alcune caratteristiche geotecniche. 
 
 
Correlazione tra la prova DPSH e la prova SPT 
La correlazione che collega il numero di colpi N che si ottiene con la prova DPSH ed il valore NSPT 
che si ricava dalla prova SPT è la seguente: 
          
Dove: 
 N = numero dei colpi necessari per far penetrare la punta di 20 cm; 
 M = 63.50 kg = massa battente; 
 H = 0.76 m = altezza caduta libera della massa battente; 
 A = 20.43 cm2 = area base punta conica; 
   = 0.2 m = avanzamento punta; 
 Q = MH/A   = 11.66 kg/cm2 = energia specifica per ogni colpo; 
 QSPT = 7.83 kg/cm
2
 = energia specifica della prova SPT; 
 Β t = Q/QSPT = 1.489 = coefficiente teorico di energia. 
La resistenza dinamica alla punta Rpd in funzione del numero dei colpi N si valuta con la formula 
olandese: 
    
   
           
 
    
           
 
Dove: 
 Rpd = resistenza dinamica alla punta (area A); 
 e =  /N = infissione per colpo; 
 M = massa battente (altezza caduta H); 
 P = massa totale aste e sistema. 
Sono state eseguite n°2 prove penetrometriche dinamiche al fine di attraversare livelli incoerenti 
incontrati durante l’esecuzione delle prove CPTU_B e CPTU_I. 
 








(m dal p.c.) 
 
Quota 
Sistema WGS 84 
Latitudine Longitudine 
DPSH_B da m 0.0 a m 1.0 3.47 m s.l.m. 43°34'8.80"N 10°18'6.73"E 





2.7  Prova di permeabilità Lefranc (in foro di sondaggio) 
 
2.7.1  Generalità 
 
Si tratta di una prova di tipo puntuale che riguarda uno strato di terreno (sezione filtrante) dallo 
spessore di alcuni centimetri sino a 2 metri purché collocati al di sotto del livello della falda. Misure 
di permeabilità al di sopra del livello della falda sono teoricamente possibili (previa saturazione con 
acqua del terreno), ma l’interpretazione oltre che difficoltosa risulta affetta da maggiori incertezze. 
Le prove sono pertanto eseguite a fondo del foro di sondaggio. Nel caso in cui si vogliano eseguire 
misure a diverse profondità occorre interrompere, ogni volta il sondaggio. 
La prova viene eseguita instaurando un dislivello piezometrico tra l’interno del foro, dove è stata 
realizzata la sezione filtrante, e l’esterno. Il moto di filtrazione che ne segue è diretto dal foro verso 
l’esterno (prove di immissione) o dall’esterno verso il foro (prove di ritorno). Ovviamente le prove 
di ritorno possono essere eseguite solo sotto falda. 
 
Le prove possono essere eseguite: 
 a carico costante (mantenendo costante il livello piezometrico e misurando la portata); 
 a carico variabile (instaurando un dislivello iniziale e registrando nel tempo le variazioni di 
altezza). 
A seconda della geometria della sezione filtrante è possibile misurare il coefficiente di permeabilità 
in direzione verticale, orizzontale o un valore medio. Nel caso di terreni  conducibilità idraulica non 
elevata si esegue a carico idraulico variabile; a carico idraulico costante nel caso di una elevata 
conducibilità. Per l’esecuzione della prova è necessario che le pareti del foro siano rivestite con 
tubo di rivestimento per tutto il tratto non interessato dalla prova. La Norma di riferimento per 
questo tipo di prova sono è “Raccomandazioni sulla programmazione ed esecuzione delle indagini 
geotecniche” – A.G.I. – Associazione Geotecnica Italiana (1977). 
 
 





2.7.2  Modalità esecutiva della prova Lefranc (a carico idraulico variabile) per la misura di KH 
 
Occorre realizzare una sezione filtrante cilindrica con rapporto L/D maggiore di 1.2. Il rivestimento 
del foro di sondaggio va infisso a secco nel tratto finale sino a raggiungere il tetto dello strato di 
misura. La Figura 0-6 (Cestari, 1990) illustra la metodologia consigliata per la predisposizione del 
foro.  
 
Figura 0-6, Predisposizione del foro per l'esecuzione della prova Lefranc 
Sequenza schematica della preparazione del foro: 
a) si forza il rivestimento “a secco” (2) fino al tetto del tratto da provare, tappando (4) in tal 
modo l’intercapedine (3) fra rivestimento e parete del foro (1); 
b) si perfora la “tasca” di prova con attrezzo (6) e batterie “wireline” (5) telescopica al 
rivestimento (2); 
c) si estrae l’attrezzo di perforazione (6) con la fune, lasciando in posto la batteria “wireline” 
(5) a sostegno delle pareti della tasca, successivamente si riempie la tasca con il dreno (7); 
d) si estrae con cautela la batteria “wireline” (5). Da Cestari, 1990. 
In sito, le prove Lefranc sono state realizzate al di sopra del livello della falda, riempiendo i fori dei 
sondaggi d’acqua per un’altezza nota e misurando la velocità di abbassamento del livello (prova di 
abbassamento). La prova di abbassamento, come indicato dalle “Raccomandazioni sulla 
programmazione ed esecuzione delle indagini geotecniche” (AGI, 1977) può essere eseguita anche 
nel terreno al di sopra della falda, purché venga preventivamente saturato. 
Per le prove a carico variabile il coefficiente di permeabilità è dato dalla: 




   
 




        
 
dove: 
 k [ms-1], è il coefficiente di permeabilità; 
 A [m2], è l’area di base del foro di sondaggio; 
 h1 e h2 [m], altezza dei livelli d’acqua nel foro rispetto al livello della falda indisturbata o al 
fondo del foro stesso agli istanti t1 e t2; 
 t1 e t2 [sec], tempi ai quali si misurano h1 e h2; 
 CL [m], coefficiente di forma dipendente dall’area del foro di sondaggio e dalla lunghezza 
del tratto di foro scoperto. 
 
Figura 0-7, Schema di prova di immissione in fori di sondaggio 
 
Per il coefficiente CL sono suggeriti i seguenti valori: 
a) per     , si utilizza la relazione:          
b) per    ,  si utilizza la:              
Si riportano inoltre le avvertenze, (di cui tenere conto per una corretta interpretazione dei risultati 
della prova ottenuti dalla Geotecnica Ricci S.r.l.) ,  riportate sulle “Raccomandazioni sulla 
programmazione ed esecuzione delle indagini geotecniche” (AGI, 1977) per le prove in 
abbassamento: 
1) Nei terreni con abbondante frazione fine, durante le prove di abbassamento, al fondo del 
foro si forma un deposito di materiale a grana fine che diminuisce il valore apparente della 
permeabilità. 
2) Nelle prove di abbassamento l’altezza iniziale della colonna d’acqua nel foro non deve 
superare alcuni decimetri per terreni con permeabilità prossima a 10
-6
 m/s e qualche metro 
per terreni molto permeabili. 




3) Un controllo della corretta esecuzione delle prove può essere ottenuto riportando in un 
grafico la velocità di abbassamento o di risalita (h2-h1)/(t2-t1) in funzione del livello medio 
(h2-h1)/2, per i vari intervalli di tempo misurati: nel caso di prova bene eseguita tale grafico 
deve essere praticamente rettilineo. 
4) Le determinazioni presentano in ogni caso incertezze ed i valori ricavati devono essere 
accettati con cautela. 
 
 
Sono state eseguite n°11 prove Lefranc. 
Sondaggio Prova Tipo 
Profondità tratto in 
prova 
Coefficiente di permeabilità 
k 
 
m/s da m a m 
Sc1 L1 Carico variabile 1.5 2.0 8,7 . 10-
4 Sc2 L1 Carico variabile 1.5 2.5 5,6 
. 10-
7 Sc3 L1 Carico variabile 1.5 2.6 9,03 
. 10-
8 Sc4 L1 Carico variabile 1.5 2.5 6,6 . 10-
9 Sc5 L1 Carico variabile 1.5 2.5 9,4 
. 10-
7 Sc6 L1 Carico variabile 1.5 3.0 1,93 
. 10-
9 Sc8 L1 Carico variabile 3.0 4.0 -- 
Sc9 L1 Carico variabile 1.5 2.0 -- 
Sc10 L1 Carico variabile 1.5 2.6 -- 
Sc11bis L1 Carico variabile 0.5 1.0 -- 




 2.8  Piezometri a tubo aperto 
 
Sono costituiti da tubi in PVC rigidi del diametro 40 mm, fessurati per la parte in falda e ciechi per il 
rimanente tratto. Sono stati posti in opera entro il foro di sondaggio rivestiti con tubazione metallica 
provvisoria, di diametro 127 mm. Una volta eseguita a quota la pulizia del foro, si è inserita la colonna fino a 
fondo foro; quindi si è immesso, nell’intercapedine colonna – tubazione, del materiale granulare (sabbia, 
sabbia – ghiaietto) in modo da realizzare un filtro poroso attorno al tratto di colonna fenestrato. Al termine 
della formazione del filtro, si è creato il tappo impermeabile di circa 1 metro di altezza, formato da palline di 
argilla opportunamente pestellate, onde separare la zona filtrante dal tratto di foro superficiale, che è stato 
poi riempito con materiale di risulta. 
I tubi piezometrici sono stati installati nei sondaggi Sc12, Sc13bis, Sc15, Sc16, per un totale di 17.5 metri 
lineari. Di seguito si riportano le quote in metri dei livelli idrici misurati a partire dalla testa del piezometro.   







Letture piezometriche (m dal p.c.) 
02/08/2012 21/08/2012 23/08/2012 04/10/2012 
Sc12 31/07/2012 5.50 -- 5.40 -- 
Sc13bis 31/07/2012 -- -- 1.10 -- 
Sc15 02/08/2012 -- 3.68 -- 1.85 
Sc16 02/08/2012 -- -- -- 1.37 
 
 2.9  Prove dilatometriche (DMT – Marchetti) 
 
La prova dilatometrica fornisce, con correlazioni empiriche, la natura ed alcune caratteristiche 
meccaniche dei terreni. In particolare la prova fornisce indicazioni sulla storia dello stato tensionale 
e quindi sul grado di sovra consolidazione (OCR). Schematicamente la prova dilatometrica consiste 
nell’espansione, attraverso gas inerte (azoto, aria etc.) di una membrana posta su una lama, e la 
rilevazione delle misure della pressione del gas necessario all’espansione della membrana stessa 
contro il terreno. Il dilatometro piatto è una lama di acciaio le cui dimensioni sono circa 95x200x15 
mm, con bordo inferiore affilato, con la presenza su una faccia di una sottile membrana circolare di 
acciaio espandibile. La lama viene spinta nel terreno verticalmente con un sistema di aste cave, di 
lunghezza pari ad un metro, mediante il penetrometro statico. Un cavo elettropneumatico collega la 
lama con la centralina di superficie passando all’interno delle aste. L’approvvigionamento di gas è 
garantito da una bombola, con riduttore collegata alla centralina, la quale attraverso dispositivi di 
controllo del flusso dell’aria consente l’espansione della membrana. 
Sono state eseguite complessivamente n°6 prove dilatometriche con dilatometro piatto per 
complessivi 29.2 metri lineari. 
 




 2.10  Prove di laboratorio 
 
Sono stati sottoposti a prove geotecniche n°50 campioni, in particolare sono state eseguite: 
 n°50 – apertura e descrizione campioni; 
 n°32 – determinazioni del contenuto d’acqua allo stato naturale; 
 n°12 – determinazioni della massa volumica umida; 
 n°42 – determinazioni della massa volumica dei granuli solidi; 
 n°46 – analisi granulometriche; 
 n°42 – determinazioni dei Limiti di Atterberg; 
 n°12 – prove edometriche; 
 n°6 – prove di taglio diretto consolidate drenate con apparecchio di Casagrande; 
 n°4 – prove di compressione triassiale consolidate non drenate; 
 n°2 – prove di compressione triassiale consolidate drenate. 
Nelle seguenti tabelle riepilogative si riportano i parametri geotecnici determinati. 






























































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































2.10.1  Prove di laboratorio svolte dal Dipartimento di Ingegneria dell’Energia, dei Sistemi, 
del Territorio e delle Costruzioni 
Le prove di laboratorio svolte dal 
Dipartimento di Ingegneria 
dell’Energia, dei Sistemi del Territorio 
e delle Costruzioni  sono concentrate a 
determinate profondità di due sondaggi 
posizionati quasi agli estremi della 
Sottovasca Pisa.  Riportiamo le 
immagini delle cassette catalogatrici 
del sondaggio Sc14 e Sc12 oggetto di tirocinio. 
 
 
 Granulometria; attraverso setacciatura e aerometria si determina il fuso granulometrico di 
ogni campione. 
 Limiti di Atterberg; si determina il limite liquido e il limite plastico per calcolare l’indice di 
plasticità.  
 Proprietà fisiche(Caratteristiche proprie dei campionamenti); Attraverso il trattamento in 
forno si determina il contenuto d’acqua e la quantità di sostanza organica, nonché il peso 
specifico dei grani. 
 Prove edometriche; con questa prova si cerca di conoscere la compressibilità del terreno 
campionato. 
 Prove di taglio diretto; questa prova indaga la resistenza al taglio, l’angolo di attrito interno 
e la coesione drenata del terreno campionato. 
 
 




In primo luogo si è effettuata l’apertura dei campioni indisturbati, in particolare si è estruso 
attraverso un apposito pistone, il campione dalla fustella, si è eseguito la prova penetrometrica con 
il pocket ogni 5cm e si è fotografato il campione a 
confronto con una tabella colorimetrica standard, 
redigendo un verbale con l’ indicazione dei dati del 
campione (data, committente, cantiere, 
sondaggio,campione, profondità,n. di registro etc.). 
Successivamente si è predisposta una parte di materiale 
per eseguire le prove mentre la rimanente è stata 
sigillata e ricollocata in camera umida. 
Granulometria 
Per determinare le frazioni granulometriche di un terreno si ricorre a dei setacci standardizzati dalla 
normativa ASTM C136 e D422, con i quali si può determinarela quantità percentuale in peso 
trattenuta. Questa operazione di vagliatura è operabile fino al setaccio ASTM 200 che corrisponde 
o 
aerometria (ASTM D1140). La vagliatura può essere svolta per via secca dopo avere disgregato il 
terreno senza alterarne la struttura, dopo aver essiccato e pesato una quantità di campione e passato 
alla serie di setacci indicata,  annotando i rispettivi trattenuti. Determinate di conseguenza le 
percentuali sul totale dei singoli passanti ad ogni setaccio si può 
costruire la curva granulometrica. 
(Osservando la curva granulometrica è possibile dare un giudizio 
qualitativo sulla composizione del campione, infatti la pendenza, 
quindi l'estensione, della curva è proporzionale all'omogeneità del 
campione. 
Si definisce:  
ben asortito un campione che contenga tutte le frazioni granulometriche, quindi con andamento 




della curva regolare e con concavità verso l'alto; 
poco assortito un campione a cui manca una o più classi granulometriche o che omogeneo, cioè costituito da 
particelle che hanno tutte lo stesso diametro.) 
Per un'analisi quanitativa del campione si calcolano dei coefficienti che descrivono il grado disuniformità del 
materiale: 
Il coefficiente di uniformità    è inversamente propozionale al grado di uniformità della granulometria 
del terreno, è un numero puro e si calcola come rapporto tra il diametro equivalente corrispondente 
al 60% del passante (D60) e il diametro equivalente  corrispondente al 10% del passante (D10)     
   
   
   
 . 
Al diminuire di    la curva granulometrice è più ripida e il materiale meno gradato. Quando   <2 il 
terreno è considerato uniforme, mentre quando   >3 la curva è ben distribuita. 
Il coefficiente di curvatura Cc descrive l'andamento della curva e la presenza di eventuali cuspidi, 
dovuti alla mancanza di elementi di un certo diametro. E' anch'esso un numero puro ed è dato dal 
rapporto:    
   
 
      
 dove i vai    sono i diametri equivalenti corrispondenti    all'i-esimo percentile 
di passante. Per valori di    compresi tra 1 e 3 il terreno manca i elemnti di un certo diametro. 
 
Sul  materiale  passante al setaccio n° 4 ASTM di maglia 4.76 mm si opera un’analisi per via 
umida, dopo aver essiccato e pesato una quantità di campione (120g), si procede al lavaggio vaglio 
per vaglio. I singoli trattenuti vengono poi essiccati e pesati per determinarne la percentuale dei 
rispettivi passanti. 
Per il passante al setaccio 200 si esegue la prova per aerometria che consiste nel determinare il 
tempo di sedimentazione delle particelle di terreno in una soluzione di acqua, terreno e 
anticoagulante. Si mescolala soluzione di terreno, esametafosfato di sodio, carbonato di sodioe 
acqua distillata in quantità indicate dalle normein un recipiente fino a renderla omogenea, poi si 
mette in una vasca termostatica dove si eseguono misure con aerometro del peso di volume a 
determinati intervalli di tempo in progressione geometrica. La prova si basa sulla legge di Stokes:  
  
      
      
















v = velocità di caduta (cm/s). 
d = diametro della particella (mm). 
  = viscosità del fluido (gs/cm2), funzione della temperatura. 
Gs = peso specifico dei grani, funzione della temperatura. 
H = altezza di caduta. 
T = intervallo di tempo considerato (s). 
La percentuale in peso dei grani aventi diametro minore di d vale: 
   
      
         
                    
Dove: 
Ps = peso del terreno. 
Gs = peso specifico dei grani. 
r = lettura effettuata al tempo t. 
 m = fattore correttivo che tiene conto della differenza di 
temperatura alla quale viene eseguita  












c = fattore correttivo che tiene conto dell’innalzamento del livello di sospensione per effetto 
menisco. 
Riportiamo qui di seguito le curve granulometriche dei campioni derivanti dalla sottovasca di 
























N. registro 657 657-bis 
Sondaggio Sc14 Sc12 









4,7500 100,0000 100,0000 
2,0000 99,9333 99,8583 
0,8400 99,7667 99,4917 
0,4250 99,4333 98,8833 
0,2500 99,0583 97,4167 
0,1060 93,5583 80,1667 
0,0750 88,8583 73,7833 
0,0415 77,4596 64,2506 
0,0250 62,7040 55,0711 
0,0166 59,0150 52,0112 
0,0115 55,3260 47,4214 
0,0082 49,7928 44,3616 
0,0070 44,2593 42,8316 
0,0059 42,4150 41,3017 
0,0043 36,8815 36,7119 
0,0031 29,5037 32,1221 
0,0013 18,4366 24,4721 
Cu - - 
Cc - - 







Per la determinazione delle aerometrie si è dovuto determinare per ciascun campione il peso 
specifico dei grani qui di seguito riportato: 
 
 

















































N. registro 657 657-bis 
Sondaggio Sc14 Sc12 




Gs 2,507 2,511 
 





All’apertura del campione si è calcolato, inoltre, il contenuto d’acqua naturale per ciascun campione 
come riportato qui di seguito: 
 
 




Limiti di Atterberg 
La consistenza di un terreno coesivo dipende dal contenuto d’acqua in modo tale che esso si 
presenti in uno stato liquido, plastico, semisolido o solido. I limiti del contenuto d’acqua che 
definiscono il comportamento plasticodel terreno, ossia la capacità di modellazione di un materiale 
senza fessurarlo, si definiscono limite liquido e limite 
plastico.Questi limiti sono comunemente conosciuti come limiti 
di Atterberg, la cui determinazione segue gli standard: ASTM 
D4318, D427, D4943. 
Il limite plastico è definito come il contenuto d’acqua per il 
quale il terreno perde plasticità, punto di passaggio fra lo stato 
plastico e quello semisolido. Esso è determinato attraverso il 
contenuto d’acqua all’istaurarsi delle fessurazioni durante 
l’esecuzione manuale di cilindri di terreno da 3,2mm di diametro. Il limite liquido invece si 
determina con l’ausilio del cucchiaio di Casagrande. Si inserisce all’interno del cucchiaio 100g di 
materiale omogeneizzato con acqua distillata passante al setaccio 40, successivamente si realizza un 
solco e si mette in movimento il cucchiaio fermandosi alla chiusura del solco nella misura di circa 
1cm di lunghezza. Si preleva parte del terreno che si è chiuso nel solco e se ne misura il contenuto 
N. registro 657 657-bis 
Sondaggio Sc14 Sc12 




Wn(%) 44,70 27,70 




d’acqua e si relaziona in un grafico con il numero dei colpi ottenuti. Si ripete l’operazione,togliendo 
umidità con una spatola, per altre tre volte, successivamente, s’interpolano i punti nel grafico 
ottenuto e si determina il contenuto d’acqua a 25 colpi. Il valore in percentuale che si ottiene 












Inoltre, bisogna osservare che per i terreni organici, come nel nostro caso, i limiti di Atterberg 
dipendono dalla capacità di assorbimento dell’acqua da parte della materia organica e dal suo stato 
d’aggregazione particellare. In particolare, a causa della maggiore influenza della capacità di 
assorbimento dell’acqua rispetto all’aggregazione particellare, entrambi i limiti liquido e plastico 




I campioni prelevati dalla sottovasca di colmata contengono alla vista del materiale organico. Per 
classificare queste tipologie di terreni bisogna quantificare la quantità percentuale di sostanza 
organica. A tal fine si ricorre al metodo diretto della perdita per ignizione (LOI) (ASTM D2974 
Method C) la quale è eseguita posizionando un crogiuolo con 10g di terreno passante al setaccio 10 




in un forno alla temperatura di 440°C per il tempo indicato dalla norma. La ragione principale di 
usare questa temperatura non è solo per la decomposizione delle materie organiche ma anche per 
eliminare l’acqua interstiziale nelle argille. Essiccare il terreno a 105°C prima della prova LOI può 
portare a degli errori nella determinazione del contenuto organico. In terreni molto organici questa 
temperatura iniziale potrebbe far ossidare parzialmente la sostanza organica e quindi sottostimare la 
quantità di materiale organico. A tal fine la temperatura iniziale consigliata è di 90°C (Landva et al. 
1983). Infine la quantità percentuale di sostanza organica si ottiene dalla formula: 
        
                   
         

























Peso specifico dei grani 
Il peso specifico dei grani (Gs)(ASTM D854-02) viene determinato attraverso l’uso del picnometro 
il quale ha la caratteristica principale di avere per una determinata temperatura, misurata all’inizio 











Per l’esecuzione della prova si pesa la tara del picnometro vuoto e con il materiale, successivamente 
si riempie con una quantità d’acqua sufficiente affinché si saturi il terreno all’interno del 
picnometro per almeno due ore. Si procede togliendo l’aria all’interno del picnometro, in questo 
modo avremo solo acqua e terreno al suo interno, quindi si pesa e conoscendo il suo volume totale 
si riesce a ricavare per semplici passaggi il valore della densità del solido e quindi rapportandolo 
alla densità dell’acqua, si ricava Gs. 
 
Altro fattore di interesse per la classificazione USCS è l’analisi della plasticità attraverso 
l’omonimo indice, il quale, viene determinato attraverso la differenza aritmetica tra il limite liquido 
e plastico. Pertanto: 
         




Inoltre, nei campioni inerenti alla sottovasca di colmata, si è determinato attraverso l’essiccazione 
in forno a 440°C (LOI) il contenuto di sostanza organica, che rientra nelle classificazioni dettate 
dalla norma ISO14688-2 nel seguente modo: 
 S.O. < 2%; il terreno è inorganico. 
 2% <S.O.< 6%; il terreno è a basso contenuto organico. 
 6% <  S.O. < 20%; il terreno è a medio contenuto organico. 
 S.O. > 20%; il terreno è ad alto contenuto organico. 
L’Università di Purdue, Indiana, U.S.,propone invece una classificazione nel seguente modo:  
 S.O. < 3%; il terreno è considerato minerale non organico. 
  3% < S.O< 15%; il terreno è considerato minerale con poca componente organica. 
 15% < S.O. < 30%; il terreno è considerato organico. 
 S.O. > 30%; il terreno è considerato altamente organico. 
Mentre per la classificazione ASTM D2487 un terreno è classificato organico se il vale: 
           
  
      
In particolar modo, nel caso in esame, abbiamo riscontrato un cambiamento notevole di struttura 
cristallina del campione del sondaggio Scv12 rimaneggiato, infatti, la determinazione del LLessiccatoè 
stata ottenuta con fatica ed il LP non si è potuto determinare dimostrando la non plasticità del 
materiale essiccato a 440°C rispetto allo stesso materiale prima dell’essiccazione. Questo fenomeno 











                                                                                                             



























LIMITI DI ATTERBERG 
N. registro 657 
Sondaggio Sc14 
Campione indisturbato 
Profondità (m) 4,0-4,5 
N. di Colpi 11 23 33 
Contenuto d'acqua (%) 38,76 35,42 33,62 
LIMITE LIQUIDO (w%) 35,31 
 
LIMITE PLASTICO (w%) 22,07 
 
INDICE DI PLASTICITA' 
(IP) 13,24 
 
CONTENUTO di SOSTANZA ORGANICA 
N. registro 657 
Sondaggio Sc14 
Campione indisturbato 
Profondità (m) 4,0-4,5 
Tara recipiente (g) 264,64 
Tara+mat.secco (105°C) (g) 744,64 
Tara +mat. secco (440°C) (g) 727,85 
Sostanza organica (%) 3,50 
LIMITI DI ATTERBERG 
N. registro 657essiccato 
Sondaggio Sc14 
Campione indisturbato 
Profondità (m) 4,0-4,5 
N. di Colpi 20 23 32 
Contenuto d'acqua (%) 31,00 30,60 29,10 
LIMITE LIQUIDO (w%) 30,16 
 
LIMITE PLASTICO (w%) 21,74 
 
INDICE DI PLASTICITA' (IP) 8,42 
 
Tabella 3.2.5: Contenuto di sostanza organica Sc14. 






























Da questa prima analisi, con riferimento ai campioni della sottovasca di colmata,è possibile notare 
come per la classificazione proposta dall’ASTM D2487 il rapporto tra il limite liquido del materiale 
LIMITI DI ATTERBERG 
N. registro 657-bis 
Sondaggio Sc12 
Campione rimaneggiato 
Profondità (m) 5,3-5,5 
N. di Colpi 25 30 57 
Contenuto d'acqua (%) 34,86 34,19 31,94 
LIMITE LIQUIDO (w%) 34,76 
 
LIMITE PLASTICO (w%) 20,49 
 
INDICE DI PLASTICITA' 
(IP) 14,27 
 
CONTENUTO di SOSTANZA ORGANICA 
N. registro 657-bis 
Sondaggio Sc12 
Campione rimaneggiato 
Profondità (m) 5,3-5,5 
Tara recipiente (g) 264,68 
Tara+mat.secco (105°C) (g) 519,15 
Tara +mat. secco (440°C) (g) 502,38 
Sostanza organica (%) 6,59 
LIMITI DI ATTERBERG 
N. registro 657-bisessiccato 
Sondaggio Sc12 
Campione rimaneggiato 
Profondità (m) 5,3-5,5 
N. di Colpi 12 16 28 
Contenuto d'acqua (%) 35,20 32,50 29,30 
LIMITE LIQUIDO (w%) 29,92 
 
LIMITE PLASTICO (w%) NP 
 
INDICE DI PLASTICITA' (IP) - 
 




essiccato a 440°C e quello del materiale essiccato a 105°C è superiore a 0,75 pertanto per quella 
classificazione il materiale non è organico. Altresì entrambe le classificazioni, ISO14688-2 e quella 
proposta dall’Università di Purdue, definiscono il terreno come: “con poco contenuto organico”. 
     
           
  
           
     
           
  




La prova edometrica è stata effettuata sui campioni indisturbati Scv14-657. 
Con la suddetta prova si vuol studiare la compressibilità del terreno sotto azioni verticali in fase di 
carico e scarico per determinare, attraverso determinati indici e coefficienti, la risposta meccanica 










Dal punto di intersezione si determina il valore del t100 a cui corrisponde un valore del cedimento 
H100 utile alla determinazione del cedimento al tempo t50 grazie al quale si ricava il coefficiente di 
consolidazione primaria: 
   
   
       
   
 




Con: t50 = valore del tempo a cedimento pari a H50. 
H50 = h0 + H100/2. 
Dove h0 è la distanza dall’origine determinata come proposto da Casagrande. Attraverso la 
determinazione di questo valore è possibile determinare il cedimento sotto un determinato carico 




   
   
   
 
Inoltre è possibile determinare il coefficiente di consolidazione secondaria Cα con il quale ricavare 
il cedimento secondario Ss: 
   
   
     
 
            
 
    
 
Con:∆ɛv = variazione di deformazione verticale. 
∆H= differenza di altezza dello strato comprimibile 
t = tempo generico. 
Relazionando in un grafico il logaritmo della tensione efficace con l’indice dei vuoti è possibile 















Determinato il valore suddetto si può ricavare il grado di sovraconsolidazione OCR definito come: 
    
   
    
 
Con: δ’p = tensione di preconsolidazione. 
δ’vo = tensione geostatica efficace. 
Con tale valore possiamo stabilire la storia geologica del terreno studiato, infatti se: 
 OCR = 1; il terreno è normalconsolidato, quindi la tensione geostatica efficace attuale è la 
massima storica. 
 OCR > 1; il terreno è sovraconsolidato, quindi la tensione geostatica efficace attuale non è la 
massima che il terreno ha subito nella sua storia geologica. 
Altri parametri utili al calcolo dei cedimenti edometrici sono gli indici: di ricompressione, di 
compressione e di rigonfiamento. 
Questi coefficienti rappresentano le pendenze dei tratti omonimi che caratterizzano il grafico 
(logδ’vo; e). Questi sono definiti,relativamente al proprio tratto, rispettivamente come: 
   
   
      
 
   
   
      
 
   
   
      
 
Inoltre in una prova edometrica possiamo ricavare il modulo edometrico (M) attraverso l’inverso 
del coefficiente di compressibilità definito come: 
   
   
            
 









































Profondità (m) 4,0-4,5 
Indice dei vuoti iniziale, e0 1,138 
Umidità naturale, Wn  48,53 % 
Grado di saturazione, S  109,04 % 
Peso di volume iniziale, γ 17,42KN/m
3
 
Peso di volume finale, γ' 21,95KN/m
3
 
Umidità finale, Wf  2,04 % 
Peso di volume secco, γd 11,73KN/m
3 
Tensione ∆H H Hprog e M Cv k C  
(kPa) (mm) (mm) (mm) (-) (MPa) (cm
2
/s) (cm/s) (-) 
0,0 0,89 20,00   1,138         
12,5 0,890 19,11 19,56 1,043         
25,0 1,053 18,95 19,03 1,025 1       
50,0 1,424 18,58 18,76 0,986 1       
100,0 2,269 17,73 18,15 0,895 1 9,95E-04 9,30E-08 
2,83E-
03 
200,0 3,533 16,47 17,10 0,760 1 3,37E-04 2,54E-08 
6,88E-
03 
400,0 4,797 15,20 15,84 0,625 2 2,02E-04 8,23E-09 
7,39E-
03 
800,0 5,969 14,03 14,62 0,500 5 2,29E-04 4,69E-09 
6,04E-
03 
1600,0 7,019 12,98 13,51 0,388 10 3,42E-04 3,39E-09 
5,37E-
03 
3200,0 8,179 11,82 12,40 0,264 16 3,78E-04 2,27E-09 
5,03E-
03 
800,0 7,768 12,23 12,03 0,307         
200,0 7,381 12,62 12,43 0,349         
50,0 6,860 13,14 12,88 0,405         
12,5 6,304 13,70 13,42 0,464         
0,0 6,104 13,90 13,80 0,485         



















































Tensione efficace applicata, s'v (kPa) 

















































































Tensione efficace applicata, s'v (kPa) 









































Tensione efficace applicata, s'v (kPa) 




Prove di taglio diretto 
Per il campione indisturbato derivante dal sondaggio Scv14 della sottovasca di colmata è stata 
commissionata la prova di taglio diretto. La prova suddetta ha lo scopo di determinare la resistenza 
a taglio del materiale attraverso la determinazione di parametri geotecnici quali l’angolo d’attrito 
interno e la coesione drenata da inserire nel criterio di rottura di Mohr-Coulomb per la 
determinazione della tensione tangenziale di rottura e la costruzione, attraverso l’esecuzione di tre 
prove, dell’inviluppo di rottura del materiale. 
       
            
Dove: 
τmax = tensione tangenziale massima. 
c’ = coesione drenata del terreno. 
δn = tensione normale efficace. 
φ’= angolo d’attrito interno del terreno. 
Inizialmente si esegue una consolidazione edometrica dei provini al fine di eseguire la prova di 
taglio in condizioni drenate. Pertanto dopo aver applicato su ciascuno dei tre provini il carico 
corrispondente, si lasciano consolidare per 24h. Il risultato dopo tale periodo è riassumibile nei 
seguenti grafici: 
Provino 1) δv = 50,0 kPa; pari circa la tensione efficace. 
Provino 2) δv = 62,5 kPa; pari circa 1,25 volte la tensione efficace. 





















































































Successivamente alla consolidazione si esegue la prova di taglio vera e propria ossia si porta a 











































Spostamento orizzontale (mm) 
 






Ricavando dai suddetti grafici la tensione tangenziale massima a rottura e residua, e conoscendo la 
tensione verticale efficace durante la prova, si determinano tre coppie di valori per le condizioni di 
picco e residue le cui intercettele assumeremo come inviluppo di rottura del materiale, dal quale 

































Spostamento orizzontale (mm) 
Provino 
Valore di picco (■) Valore residuo ( ) 
δv(kPa) τ(kPa) δv(kPa) τ(kPa) 
1 57,3 40,9 59,0 39,5 
2 69,7 42,8 72,8 42,0 
3 83,4 43,9 89,0 43,1 
 
c' (kPa) φ' c' (kPa) φ' 
 
34,6 6,4° 32,9 6,7° 




2.10.2  Classificazione   
 
Per l’esecuzione delle prove di classificazione è stato fatto riferimento alle norme e alle 
raccomandazioni che elenchiamo: AGI 1994, ASTM D4318-00, D2487-00, C136-01, D1140-00, 
D2217-85, D422-63, D2974-87, D4648-00, D2216-98, D854-02, CNR UNI 10010/64, CNR UNI 
10013/64, CNR UNI 10014/64 (quest’ultima attualmente sostituita dalla CEN ISO/TS 17892-12). 
Per una completa classificazione è necessario procedere alle seguenti determinazioni: 
 descrizione del campione (informazioni sul tipo di campionatore e sulle condizioni del 
campione. Nel caso di campioni indisturbati si allegano foto con colorimetro dopo averlo 
scortecciato e misure con pocket penetrometer); 
 contenuto naturale in acqua; 
 peso di volume; 
 peso unitario secco (o densità secca); 
 peso specifico del solido; 
 granulometria-aerometria; 
 limiti di Atterberg; 
 contenuto dei carbonati (ove necessario); 
 sostanze organiche (ove necessario). 
L’analisi granulometrica è l’insieme di quelle operazioni occorrenti per determinare la distribuzione 
percentuale, per massa, dei grani secondo le loro dimensioni. Per il trattenuto al setaccio 200 ASTM 
si opererà per vagliatura meccanica a secco o per via umida. La frazione fine passante al suddetto 
setaccio sarà analizzata per sedimentazione o mediante aerometria.  
 
  2.10.3  Classificazione AGI – Raccomandazioni 1977 
 
La Geotecnica Ricci S.r.l. ha adottato, come classifica granulometrica, quella indicata nelle 
“Raccomandazioni – AGI 1977”, che identifica le terre mediante la misura delle dimensioni dei 
granuli costituenti, secondo lo schema indicato nella seguente tabella. 
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Per classificare un terreno dal punto di vista della granulometria sono necessarie analisi 
granulometriche di laboratorio. 
Per l’identificazione di terreni composti da più frazioni si segue il criterio: 
siano A, B, C i nomi degli intervalli principali (argilla, limo ….); siano p1, p2, p3 le percentuali di 
A,B, C presenti nella terra in esame; se, per esempio p1 > p2 > p3 il terreno viene denominato col 




nome della frazione A, seguito dai nomi delle frazioni B e C preceduti dalla congiunzione “con”, se 
il corrispondente p è compreso tra il 50 e il 25%, seguiti dal suffisso “oso” se p è tra il 25 e il 10%; 
o infine seguiti dal suffisso “oso” e preceduti da “debolmente” se p è compreso tra il 10 e il 5%. Si 
definisce terreno di granulometria uniforme se D60/D10 < 2 dove D60 e D10 sono i diametri 
corrispondenti al 60 ed al 10% di passante rilevati dall’analisi granulometrica.  
 
 2.10.4  Classificazione USCS – secondo l’ASTM D2487-00 
 
L’Unified Soil Classification System (ASTM D 2487) raggruppa le terre con proprietà 
ingegneristiche simili all’interno di categorie basate sulla dimensione dei grani, gradazione e 
plasticità. La Figura 0-8 fornisce una semplificazione della separazione tra gruppi basata sulla 
percentuale del passante al setaccio n°200 (0.075 mm), la Figura 0-9 e la Figura 0-10 invece 
forniscono uno schema completo dell’intero metodo di laboratorio di classificazione. A seguire, le 
procedure, con grafici e tabelle, per la classificazione dei terreni a grana grossa e grana fine.  
 
 
Figura 0-8 Designazione base dei terreni secondo il sistema USCS, basata sulla percentuale del 
passante al setaccio n°200 (0.075mm) 
 





Figura 0-9 Diagramma di classificazione dei terreni secondo il sistema USCS – Parte 1 


















CLASSIFICAZIONE DEI TERRENI A GRANA GROSSA (USCS – ASTM D 2487) 
I terreni a grana grossa sono quelli in cui il 50% o più del peso viene trattenuto dal setaccio n°200 
(0.075 mm). Il diagramma di flusso per determinare il simbolo e il nome del gruppo per i terreni a 
grana grossa è rappresentato in Figura 0-11. Questa figura è identica alla Figura 3 dell’ASTM D 
2487, fatta eccezione per la raccomandazione di capitalizzare il tipo di terreno principale; ad 
esempio, Gravel (Ghiaia). 
 La forma della curva di distribuzione della dimensione dei grani (GSD), è uno degli aspetti 
più importanti in un sistema di classificazione per terreni a grana grossa. La forma di tale 
curva può essere caratterizzata da un paio di parametri di “forma” chiamati: coefficiente di 
uniformità (Cu), e coefficiente di curvatura (Cc), ai quali vanno assegnati dei valori 
numerici. Mediante l’assegnazione di valori numerici a tali parametri, diventa dunque 
possibile comparare le curve di distribuzione della dimensione dei grani per terreni diversi, 
senza la necessità di doverle rappresentare su uno stesso grafico. Un’ottima EGS (effective 
grain size – dimensione dei grani effettiva) per la caratterizzazione della curva di 
gradazione è la dimensione del grano per la quale il 10% del peso del terreno è più fine. 
Questa EGS è denominata D10. Questa dimensione è conveniente perché Hazen (1911) 
scoprì che la facilità con la quale l’acqua scorre attraverso un terreno è funzione proprio 
del D10. In altre parole, Hazen scoprì che le dimensioni più piccole del D10 influenzano la 
permeabilità molto di più rispetto al restante 90%. Sono da considerarsi dimensioni 
convenienti anche il D30 e il D60. Queste EGS sono utilizzate nell’Unified Soil 
Classification System (USCS), nel modo in cui verrà descritto nel seguito. 
 Pendenza della curva di distribuzione della dimensione dei grani: dato che una EGS è già 
stata identificata come la D10, la pendenza della curva può essere descritta identificando un 
altro punto (EGS) che si trova in una posizione più alta sulla curva. Hazen identificò questa 
ulteriore dimensione conveniente come la D60, che indica la dimensione dei grani per la 
quale il 60% del peso del terreno è più fine. La pendenza tra il D60 e il D10 può essere poi 
correlata al grado di uniformità del campione attraverso un parametro chiamato 
“Coefficiente di Uniformità” , Cu, che è espresso nel modo seguente: 
 
   
   
   
 
 
 Curvatura della curva di distribuzione delle dimensioni dei grani: Il secondo parametro di 
“forma” è usato per valutare la curvatura della curva di distribuzione tra i due punti 
arbitrati, D60 e D10. Un terzo EGS, il D30 (che indica la dimensione dei grani per la quale il 
30% del peso del terreno è più fine) viene introdotto per valutare tale curvatura. La 
curvatura della pendenza compresa tra il D60 e il D10 può poi essere correlata ai tre EGS 
attraverso un parametro chiamato “Coefficiente di Curvatura”, Cc, che si calcola come 
segue: 
 
   
   
 
       
 
 




Mediante l’uso dei due parametri di “forma”, Cu e Cc, l’uniformità dei terreni a grana 
grossa (ghiaia e sabbia) può essere ora classificata come ben assortita (non-uniforme), mal 
assortita (uniforme), o gap-graded (uniforme o non-uniforme). La Figura 0-12 mostra i 









Figura 0-11 Diagramma di flusso per determinare il simbolo e il nome del gruppo per terreni 
a grana grossa (ASTM D 2487) 
 





Figura 0-12 Assortimento basato su parametri Cu e Cc 
 
Cu e Cc sono parametri statistici e forniscono buone indicazioni iniziali. Tuttavia, il disegno della 
curva di distribuzione delle dimensioni dei grani deve essere rivista in combinazione con i valori di 
Cu e Cc per evitare una classificazione sbagliata.  
 
CLASSIFICAZIONE DEI TERRENI A GRANA FINE 
I terreni a grana fine sono quelli in cui il 50% del peso o più passa il setaccio n°200 (0.075 mm). La 
classificazione dei terreni a grana fine viene effettuata mediante l’uso della carta di plasticità 
(Figura 0-13). Per terreni organici a grana fine, si può utilizzare la Figura 0-16. Limi e argille 
inorganiche sono quelli che non si incontrano nella Figura 0-16, con indicati i criteri di 
classificazione per i materiali organici. I diagrammi di flusso utili a determinare il simbolo e il 
nome del gruppo per i terreni a grana fine sono illustrati nella Figura 0-14 e nella Figura 0-15. Si 
usano due simboli per classificare limi e argille organiche i cui limiti liquidi e indici di plasticità 
(PI) si trovano sopra la linea-“A” del grafico, per esempio, CL-OL al posto di OL e CH-OH al posto 
di OH. 
 
Figura 0-13 Carta di Plasticità per l'USCS (ASTM D 2487) 






Figura 0-14 Diagramma di flusso per determinare il simbolo e il nome del gruppo per terreni 
a grana fine (ASTM D 2487) 
 





Figura 0-15 Diagramma di flusso per determinare il simbolo e il nome del gruppo per terreni 
organici (ASTM D 2487) 
 





Figura 0-16 Descrittori di plasticità del terreno 
 
2.10.5   Prove Edometriche 
 
Lo scopo di tale prova è quello di determinare sia i parametri di deformabilità e compressibilità ed i 
coefficienti di consolidazione primaria (Cv) e secondaria (Cα), sia la storia tensionale del deposito 
stimando la tensione di preconsolidazione e quindi il grado di sovraconsolidazione (OCR). Nel caso 
di prove edometriche in edometri strumentati per la misura di K0 è possibile tentare la misura diretta 
dello sforzo orizzontale. 
La prova edometrica consiste nella compressione del provino con un carico assiale crescente a 
deformazione laterale impedita. 
La prova viene eseguita applicando carichi in progressione geometrica: l’applicazione della 
pressione sul provino viene realizzata con dei pesi appoggiati su un 
piattello portapesi, collegato alla cella edometrica attraverso un braccio 
di leva che ne moltiplica il valore con rapporto di leva di 1:10. 
 
Ogni gradino di carico deve essere mantenuto per un tempo sufficiente a 
far espellere al provino l’acqua interstiziale, in quanto la permeabilità 
dell’argilla è molto bassa e questo processo richiede più tempo rispetto 
ad altri materiali. Convenzionalmente ogni gradino è mantenuto per 24 
ore. 
L’espulsione dell’acqua interstiziale  è il processo di Consolidazione che 
Figura 17 : 
Apparecchiatura per 
la prova edometrica 




viene misurata con coefficienti dedicati. 
Durante l’applicazione dei carichi vengono registrati ne tempo: la tensione verticale efficace 
applicata al provino (σv’ ), l’altezza del provino (H) e l’indice dei vuoti (e). Durante la prova 
edometrica si possono redigere due grafici, dai quali si ottengono i parametri d’interesse: (t;H) 
tempo(log)-cedimento e (σv’;e) tensione efficace(log)-indice dei vuoti. 
 
                  Figura 18 : Decorso degli assestamenti del provino nel tempo 
Nel primo grafico (Fig ) s’individua il punto B, che rappresenta l’assestamento corrispondente alla 
dissipazione delle sovrapressioni interstiziali, dall’intersezione di due rette: la prima condotta per la 
tangente al punto di flesso F e la seconda tangente al tratto finale della curva. Tale punto divide il 
grafico in due tratti: il tratto AB relativo alla consolidazione primaria ed il tratto BD della 
consolidazione secondaria. Il punto D, poi, rappresenta l’assestamento dovuto in parte alla 
dissipazione delle sovrapressioni interstiziali e in parte dovuto a fenomeni viscosi. 
 Da questo grafico otteniamo il coefficiente di consolidazione Cv:  
   
   
       
   
 
H50  è l’altezza del provino al 50% della consolidazione che è pari  a :        
     
 
     
H0 si ricava con il metodo di Casagrande: si scelgono due istanti t1 e t2 tali che t2=4t1 e ΔH2=2ΔH1 
(in figura  H1=0,2 sec e H2=0,8sec ), quindi da H1 si riporta verso l’alto un segmento pari a ΔH1= 
ΔH2 /2  (in figura è il segmento               ). 




   
   
   
), con la qual è possibile prevedere il cedimento del terreno sotto un 
determinato carico e il tempo necessario affinché esso si sviluppi completamente. 
Sempre dal diagramma del decorso  degli assestamenti del provino è possibile ricavare 




 l’ indice di compressione secondaria Cα :  
   
  
     
 
Questo è riferito alla consolidazione secondaria che provoca deformazioni  viscose e rappresentata 
dal tratto CD del grafico (gli intervalli Δ sono riferiti a tale intervallo). 
Un altro procedimento suggerito da Casagrande è usato per determinare la tensione di 
preconsolidazione (in corrispondenza del punto B del grafico in Fig. )dal grafico (log σ’-e): 
 
Figura 19: Procedura di Casagrande per la deerminazione della tensione di preconsolidazione 
Secondo tale procedura s’individua il punto di massima curvatura A della curva, per tale punto si 
traccia l’ orizzontale e la tangente, quindi la bisettrice B dell’angolo formato da queste due rette; 
prolungando poi il tratto di compressione si trova il punto D come intersezione di tale retta di 
compressione e della bisettrice B. La tensione corrispondente al punto D è la tensione di 
preconsolidazione σp’. Nota la tensione di preconsolidazione si può quantificare il grado di sovra 
consolidazione del terreno analizzato attraverso l’over consolidation ratio OCR (grado di 
sovraconsolidazione): 
    
σ  
σ   
 
(σ v0’ è la tensione geostatica cui è sottoposto il terreno in sito a una determinata profondità) 
se l’OCR risulta pari a 1 il terreno è normalconsolidato (NC), cioè la tensione geostatica attuale è la 
maggiore tensione cui sia mai stato sottoposto durante la sua storia geologica; 
se l’OCR risulta maggiore di 1 il terreno è sovraconsolidato (OC), cioè durante la sua storia 
geologica è stato sottoposto ad una pressione superiore a quella geostatica attuale. 




Un’altra rappresentazione notevole dei dati della prova è sotto forma di diagramma (e- σv’ o log 
σv’): 
Questa rappresentazione permette di caratterizzare il comportamento del campione nelle diverse 
fasi della prova:  
 fase di ricompressione: lo stato di sforzo è assunto elastico e la compressibilità è 
modesta (tratto AB, in B la tensione è paria quella di preconsolidazione σp’) 
 fase di compressione: la deformazioni sono sia elastiche che plastiche e la 
compressibilità aumenta molto (tratto BC) 
 fase di scarico: è il tratto CD, durante questa fase si ha il recupero delle deformazioni 
elastiche, che sono rappresentate dall’intervallo dell’ordinata tra C e D, mentre le 
deformazioni plastiche sono rappresentate dall’intervallo dell’ordinata tra A e D. 
La fig. rappresenta un’approssimazione schematica della curva sperimentale (e- log σv’ ) (Fig. ) e le 
pendenze dei vari tratti di tale grafico sono rapporti che descrivono il comportamento del materiale: 
 
                              
                                                                   
  
 
Indice di ricompressione 
            Cr=
   
      
 
Indice di compressione 
             Cc=
   
      
 
Indice di rigonfiamento 
             Cs=
   
      
 
(con gli intervalli riferiti ai 
tratti specifici di ciascuna 
fase) 










 l’andamento del grafico 
non varia, ma l’asse delle ordinate è diretto verso il basso. Anche in questo caso le pendenze dei 


























Rapporto di ricompressione  
RR =
   
       
   
Rapporto di compressione  
RC =
   




   
       
 
 




Altri parametri identificativi del comportamento del terreno, ricavabili dai grafici sopra visti, sono il 
Coefficiente di Compressibilità mv e il suo inverso, il Modulo Edometrico M: 
mv = 
   
           




il modulo edometrico rappresenta il modulo elastico del terreno nella situazione edometrica, sotto 
l'ipotesi cioè che il flusso d'acqua egli spostamenti avvengano solo in direzione verticale. 
  




2.10.6  Prove di resistenza a taglio – Taglio Diretto 
 
la resistenza al taglio di un terreno è descritta dalla legge lineare     
        
  , dove c' è la 
coesione del terreno,     è la tensione normale efficace e  
  è l'angolo d' attrito interno. Questa 
legge è rappresentata nel piano di Mohr da una retta 
chiamata Inviluppo di Rottura ed è univocamente 
identificata dai parametri c' e    (Fig. ). 
 Attraverso la coesione e l'angolo di attrito interno è 
possibile distinguere i terreni in: 
Granulari  (Ghiaie e Sabbie) : c'=0 e   elevato 
Coesivi (Limi e Argille) : c'   ;    =0 solo nel caso non 
drenato        
 
La strumentazione di prova è costituita dalla scatola di 
taglio, le pietre porose, le griglie forate, i filtri e le 
piastre.  
La scatola di taglio è una cella quadrata divisa in due 
parti, una superiore e una inferiore, entrambe con un 
foro circolare o quadrato per accogliere il provino, in 
grado di effettuare spostamenti relativi; 
Le pietre porose permettono il drenaggio di testa e di 
base; 
I filtri sono della stessa carta di quelli usati per la prova edometrica e anche in questo caso evitano 
che le pietre porose si ostruiscano con le particelle fini del campione; 
Le griglie forate vanno a diretto contatto con il provino ed hanno delle scanalature che favoriscono 
la distribuzione omogenea delle tensioni tangenziali; 
Le piastre sono: superiore, di forma tronco conica per ripartire lo sforzo assiale in maniera 
omogenea;e inferiore, dotata di una serie di scanalature per favorire il drenaggio dell'acqua. 
Il provino viene preparato come per la prova edometrica, ma non viene lasciato nell'anello d'acciaio: 
con la piastra superiore di carico si spinge il provino nell'alloggio della scatola di taglio. Per la 
prova di taglio i provini possono essere a sezione quadrata o circolare e hanno di solito dimensioni 
laterali di 60 o 100mm e altezza pari a 20 o40 mm. La scelta delle dimensioni del provino dipende 
dalle dimensioni massime dei grani del materiale e da quelle del campione dal quale si devono 
ottenere i provini. 
Nella prova di taglio diretto viene applicato un carico assiale N, con dei pesi poggiati sul piatto 
portapesi, che provoca sulla sezione A del provino una tensione efficace di compressione σn'=
 
 
 . Al 
provino si applica poi  una forza T crescente in direzione orizzontale oppure s'imprime uno 




spostamento a velocità costante della metà inferiore del provino, tale da generare sulla sezione A, 






Durante la prova si distinguono due fasi: consolidazione edometrica e rottura. 
La consolidazione avviene per applicazione del solo carico assiale N e l'apparecchio di taglio 
funziona come un edometro. I valori del carico assiale N si scelgono tenendo conto della tensione 
geostatica efficace in sito.  In questa fase si misurano gli abbassamenti nel tempo del provino con 
un micrometro di precisione 0,002mm. 
Nella fase di rottura si applica la forza T o lo spostamento a velocità imposta, producendo la rottura 
per taglio nel piano medio orizzontale del provino e si misurano gli spostamenti relativi delle due 
metà del provino e la forza orizzontale T. La prova va vanti fino al raggiungimento della resistenza 
di picco del materiale che s'individua nel momento in cui lo spostamento del provino è pari al 20% 
del suo diametro oppure nell'istante precedente a quattro letture dello sforzo di taglio consecutive 
decrescenti. 
La prova di taglio ha il vantaggio  di essere eseguibile sia su provini indisturbati che disturbati, 
coesivi e non; richiede brevi tempi di esecuzione e permette di misurare la resistenza al taglio lungo 
la superficie di separazione di materiali diversi come due formazioni rocciose. Con questa prova, 
però, non si possono controllare le condizioni di drenaggio, né la pressione interstiziale; il piano di 
rottura è prestabilito e l'area di contatto diminuisce nel corso della prova. 
 
Dallo stesso provino si ricavano almeno tre provini per la prova di taglio, a questi vengono applicati 
diversi carichi N, quindi si hanno diverse σn' e da ogni curva (τ-x) si ricava τf ; diagrammando le τf 
con le σn' si ottiene l'inviluppo di rottura e quindi i parametri c' e    cercati. 
2.10.7  Prove triassiali convenzionali 
 
Le prove triassiali convenzionali hanno lo scopo di determinare i parametri di resistenza al taglio o 
la resistenza al taglio non drenata. Queste vengono eseguite secondo le raccomandazioni AGI e le 
apposite norme ASTM. Si assume che il percorso di sollecitazione a rottura sia di tipo per 




compressione per carico con sforzo laterale totale costante. E’ comunque possibile seguire differenti 
percorsi di sollecitazione in relazione al problema in esame.  
I provini cilindrici di terra vengono confezionati in maniera tale che il diametro non sia inferiore a 
38.1 mm e l’altezza di 2 – 2.5 volte il diametro. La prova completa deve essere eseguita su almeno 
due provini per ogni campione (generalmente se ne impiegano tre). 
Le prove eseguite sono del tipo: 
 Consolidata – Non Drenata: il provino viene inizialmente consolidato isotropicamente e 
viene poi portato a rottura in compressione per carico in condizioni non drenate; 
 Consolidata – Drenata: il provino viene inizialmente consolidato isotropicamente o 
anisotropicamente e viene poi portato a rottura in compressione per carico in condizioni 
drenate; 
 Non Consolidata – Non Drenata: il provino è inizialmente soggetto ad una compressione 
isotropa non drenata e successivamente viene portato a rottura in compressione per carico 
(aumento della tensione verticale) sempre in condizioni non drenate. 
La condizione non drenata viene realizzata impedendo il drenaggio. La velocità di applicazione del 
carico deve consentire l’equalizzazione delle sovrapressioni interstiziali (convenzionalmente si 
adotta una velocità di deformazione pari a 1mm/min). La condizione drenata viene realizzata con 
drenaggio aperto adottando una velocità di applicazione del carico sufficientemente bassa in modo 
da lasciar dissipare la sovrapressione interstiziale. Il tempo per l’esecuzione di tale tipo di prova 
dovrà essere ricavato in relazione all’altezza del provino, al coefficiente di consolidazione e ad un 
coefficiente adimensionale, funzione delle condizioni di drenaggio del provino. 
La rottura in condizioni di compressione per carico la si realizza mantenendo costante la pressione 
di confinamento esercitata idraulicamente in cella, mentre si dovrà aumentare progressivamente la 
pressione verticale sino alla rottura del provino stesso. La prova di esegue a velocità di 
deformazione costante. 
Una volta terminata la prova si forniscono: 
per la prova Consolidata – Drenata (CD): 
 diagramma q – εa (sforzo deviatorico σ1 – σ3 in funzione della deformazione assiale); 
 diagramma εv – εa (deformazione volumetrica in funzione della deformazione assiale); 
 diagramma t – s’ (percorso delle sollecitazioni efficaci). 
per la prova Consolidata – Non Drenata (CU): 
 diagramma q – εa; 
 diagramma    – εa (sovrapressione interstiziale in funzione della deformazione assiale); 
 diagramma t – s’. 
per la prova Non Consolidata – Non Drenata (UU): 
 




 diagramma q – εa; 
 diagramma Δu – εa; 
 diagramma t – s’. 
  
 
CARATTERISTICHE DI RESISTENZA IN TENSIONI EFFICACI 
 
Le caratteristiche di resistenza in termini di tensioni efficaci possono essere determinate attraverso 
prove triassiali consolidate drenate (CD) o consolidate non drenate (CU) con misura della pressione 
interstiziale. In entrambi i casi lo stato di sforzo dei provini a rottura si rappresenta attraverso cerchi 
di Mohr in tensioni efficaci. La retta tangente ai cerchi di Mohr individua l’andamento della 
resistenza del terreno nell’intervallo degli sforzi esaminati (Figura 0-20). L’angolo    che la 
tangente forma con l’orizzontale è denominato angolo di resistenza al taglio (o “angolo di attrito 
interno”); l’intercetta con l’asse delle ordinate fornisce il valore della coesione efficace c’. I simboli 
   e c’ sono contrassegnati con un apice per sottolineare il significato di grandezze fisiche legate 
proprio allo stato tensionale efficace. 
 
CARATTERISTICHE DI RESISTENZA IN TENSIONI TOTALI 
 
Per determinare le caratteristiche di resistenza in termini di tensioni totali si eseguono di norma 
prove triassiali non consolidate non drenate (UU). In queste prove, lo stato di rottura per i diversi 
provini si descrive con una serie di cerchi di Mohr espressi in tensioni totali. Si definiscono pertanto 
angolo di resistenza al taglio in condizioni non drenate    e coesione non drenata cu 
rispettivamente, l’angolo che la retta tangente ai cerchi forma con l’asse delle ascisse e la sua 
intercetta con l’asse delle ordinate. 
Nei terreni saturi e non fessurati i cerchi di Mohr hanno tutti lo stesso diametro (Figura 0-21); 
pertanto   = 0 e la resistenza del terreno, indipendente dallo sforzo iniziale applicato ai provini, è 
esprimibile con la sola cu. Questa viene anche detta semplicemente resistenza non drenata. 





Figura 0-20 Cerchi di Mohr a rottura e caratteristiche di resistenza in tensioni efficaci 
 
 




RISULTATI DELLE PROVE CD (triassiale consolidata drenata) 
 
Per ciascun provino si devono riportare in diagramma la differenza delle tensioni principali 
        e le corrispondenti deformazioni di volume unitarie εv in funzione della deformazione 
assiale ε1 (o anche indicata con εa) (Figura 0-22). 





Figura 0-22 Prove triassiali CD: diagrammi dello sforzo tangenziale massimo e della 
deformazione di volume in funzione della deformazione assiale dei provini 
 
Inoltre, per ricavare le caratteristiche di resistenza, si deve rappresentare lo stato di sforzo a rottura 
in termini di tensioni efficaci. Stabilito quindi il valore della tensione assiale totale di rottura      e 
    , essendo note la pressione di cella    e la contropressione u: 
            
           
Lo stato di sforzo a rottura si rappresenta tramite i cerchi di Mohr in tensioni efficaci, ovvero 
riportando come in Figura 0-23 i valori finali dei parametri t e s’, essendo 
  





   










Figura 0-23 Prove triassiali CD: percorsi di carico 
 
RISULTATI DELLE PROVE CU 
Per ciascun provino si devono riportare i valori del coefficiente di pressione interstiziale B al 
termine della consolidazione ed, eventualmente, le modalità di saturazione. Inoltre si presentano in 
diagramma gli andamenti del parametro             , dell’incremento di pressione interstiziale 
Δu e del rapporto        , in funzione della deformazione assiale ε1 (Figura 0-24), essendo per ogni 
valore di u: 
         
          
Lo stato di sforzo a rottura, determinato in base ai precedenti diagrammi, può essere rappresentato 
con i cerchi di Mohr in termini di tensioni efficaci. In alternativa, si descrive l’evoluzione dello 
stato di sforzo durante l’intera fase di compressione tramite i percorsi di carico nel piano t – s’, così 
come riportato in Figura 0-25. 





Figura 0-24 Prove triassiali CU: diagrammi dello sforzo tangenziale massimo, della variazione 
di pressione interstiziale e del rapporto degli sforzi principali in funzione della deformazione 
assiale dei provini 






Figura 0-25 Prove triassiali CU: percorsi di carico in tensioni efficaci 
 
RISULTATI DI PROVE UU 
Per ogni provino si riporta in un diagramma (Figura 0-26) l’andamento del parametro       
      in funzione della deformazione assiale ε1. Lo stato di sforzo a rottura, che può essere 
rappresentato solo in termini di tensioni totali, viene descritto attraverso i corrispondenti cerchi di 
Mohr. 
 
Figura 0-26 Prove triassiali UU: diagramma dello sforzo tangenziale massimo in funzione 
della deformazione assiale dei provin




3  RISULTATI DELLE INDAGINI 
 




Sono stati eseguiti complessivamente n°19 sondaggi geognostici. Le coordinate e le profondità dei 
sondaggi sono indicati nella seguente tabella: 
 
 








(m dal p.c.) 
 
Quota 
Sistema WGS 84 
Latitudine Longitudine 
Sc1 2.7 3.62 m s.l.m. 43°34'5.15"N 10°18'8.16"E 
Sc2 2.5 3.28 m s.l.m. 43°34'6.55"N 10°18'7.84"E 
Sc3 2.6 2.71 m s.l.m. 43°34'4.50"N 10°18'8.28"E 
Sc4 2.5 3.33 m s.l.m. 43°34'2.59"N 10°18'8.55"E 
Sc5 2.5 3.75 m s.l.m. 43°34'8.69"N 10°18'7.53"E 
Sc6 3.0 3.89 m s.l.m. 43°34'6.39"N 10°18'7.25"E 
Sc7 3.6 3.48 m s.l.m. 43°34'3.79"N 10°18'8.53"E 
Sc8 4.0 4.47 m s.l.m. 43°34'2.53"N 10°18'7.79"E 
Sc9 2.0 3.88 m s.l.m. 43°34'8.26"N 10°18'5.96"E 
Sc10 2.6 5.96 m s.l.m. 43°34'6.44"N 10°18'6.23"E 
Sc11 5.5 6.37 m s.l.m. 43°34'4.33"N 10°18'6.54"E 
Sc12 5.5 5.7 m s.l.m. 43°34'2.64"N 10°18'7.04"E 
Sc13 4.0 3.8 m s.l.m. 43°34'1.49"N 10°18'7.86"E 
Sc14 4.5 4.33 m s.l.m. 43°34'7.66"N 10°18'6.83"E 
Sc15 4.0 3.7 m s.l.m. 43°34'6.85"N 10°18'6.95"E 
Sc16 4.0 5.02 m s.l.m. 43°34'5.07"N 10°18'7.18"E 
Scv1 40.0 - 43°34'8.56"N 10°18'4.85"E 
Scv2 40.0 - 43°34'5.28"N 10°18'5.54"E 






(m dal p.c.) 
 
Quota 
Sistema WGS 84 
Latitudine Longitudine 
CPT1 7.0 - 43°34'1.95"N 10°18'6.11"E 
CPT2 7.0 - 43°34'5.32"N 10°18'5.47"E 
CPT3 7.0 - 43°34'8.63"N 10°18'5.07"E 
Sc11bis 5.5 6.37 m s.l.m. 43°34'4.33"N 10°18'6.54"E 




















(m dal p.c.) 
Preforo 
 
(m dal p.c.) 
 
Quota 
  Sistema WGS 84 
Latitudine Longitudine 
CPTU_A 3.22 -- 3.25 m s.l.m. 43°34'9.05"N 10°18'7.85"E 
CPTU_B (*) 3.40 -- 3.47 m s.l.m. 43°34'8.80"N 10°18'6.73"E 
CPTU_C 3.38 -- 3.44 m s.l.m. 43°34'8.40"N 10°18'7.96"E 
CPTU_D 1.28 -- 3.77 m s.l.m. 43°34'8.31"N 10°18'6.76"E 
CPTU_E 3.00 -- 3.78 m s.l.m. 43°34'8.23"N 10°18'5.73"E 
CPTU_F 4.22 -- 4.33 m s.l.m. 43°34'7.66"N 10°18'6.83"E 
CPTU_G 3.40 -- 4.01 m s.l.m. 43°34'7.58"N 10°18'5.81"E 
CPTU_H 5.84 -- 3.7 m s.l.m. 43°34'7.01"N 10°18'6.95"E 
CPTU_I (**) 0.74 -- 4.73 m s.l.m. 43°34'6.93"N 10°18'5.93"E 
CPTU_J (**) 6.24 -- 4.73 m s.l.m. 43°34'6.93"N 10°18'5.93"E 
CPTU_L 2.98 -- 2.71 m s.l.m. 43°34'4.53"N 10°18'8.51"E 
CPTU_M 3.62 -- 3.50 m s.l.m. 43°34'3.88"N 10°18'8.58"E 
CPTU_N 6.40 -- 5.10 m s.l.m. 43°34'3.84"N 10°18'6.71"E 
CPTU_O 2.98 -- 2.90 m s.l.m. 43°34'3.23"N 10°18'8.70"E 
CPTU_P 5.92 -- 4.40 m s.l.m. 43°34'3.15"N 10°18'7.50"E 
CPTU_Q 6.24 -- 4.70 m s.l.m. 43°34'3.13"N 10°18'6.78"E 
CPTU_R 2.92 -- 2.79 m s.l.m. 43°34'2.58"N 10°18'8.78"E 
CPTU_S 4.10 -- 3.40 m s.l.m. 43°34'2.56"N 10°18'7.84"E 
CPTU_T 5.22 -- 5.70 m s.l.m. 43°34'2.54"N 10°18'7.30"E 




CPTU_U 2.76 -- 2.80 m s.l.m. 43°34'1.94"N 10°18'8.85"E 
CPTU_V 5.24 -- 3.29 m s.l.m. 43°34'2.11"N 10°18'7.83"E 
CPTU_W 2.40 -- 2.75 m s.l.m. 43°34'1.54"N 10°18'8.98"E 
CPTU_Z 4.26 -- 3.80 m s.l.m. 43°34'1.62"N 10°18'7.91"E 
CPT1 24.45 7.0 -- 43°34'1.95"N 10°18'6.11"E 
CPT2 20.65 7.0 -- 43°34'5.32"N 10°18'5.47"E 
CPT3 18.10 7.0 -- 43°34'8.63"N 10°18'5.07"E 
 
(*) CPTU_B: prova eseguita all’interno di un preforo della profondità di circa 70 cm, realizzato con 
penetrometro dinamico super pesante (prova DPSH_B); 
(**) la prova CPTU_I è stata interrotta alla profondità 0.74 m a causa della presenza di un livello 
presumibilmente ghiaioso. Si è provveduto a oltrepassare tale livello mediante la prova DPSH_I 
fino alla profondità di m 1.4. Successivamente, sulla stessa verticale, è stata eseguita la prova 














(m dal p.c.) 
 
Quota 
Sistema WGS 84 
Latitudine Longitudine 
DMT1 4.2 4.33 m s.l.m. 43°34'7.62"N 10°18'6.80"E 
DMT2 5.6 3.70 m s.l.m. 43°34'7.01"N 10°18'6.89"E 
DMT3 5.6 5.02 m s.l.m. 43°34'5.00"N 10°18'6.99"E 
DMT4 4.6 3.82 m s.l.m. 43°34'4.44"N 10°18'7.22"E 
DMT5 4.2 -- 43°34'3.51"N 10°18'8.63"E 
DMT6 5.0 3.29 m s.l.m. 43°34'2.15"N 10°18'7.83"E 
 





4  INTERPRETAZIONE DELLE INDAGINI 
 
4.1  Definizione di classi di terreno aventi caratteristiche simili, mediante le prove di laboratorio 
 
Sfruttando i risultati delle prove di laboratorio si è cercato di definire delle classi di terreno aventi 
caratteristiche simili: 
1. granulometria (dimensione dei grani), proprietà fisiche, limiti di Atterberg; 
2. parametri di deformabilità e compressibilità (ottenuti dalle prove edometriche); 
3. parametri di resistenza (ottenuti da prove di taglio diretto, da prove triassiali consolidate 
drenate e non drenate). 
Per quanto riguarda le proprietà granulometriche e fisiche è stato possibile identificare, facendo 
riferimento alla classificazione USCS (definita nella norma ASTM D2487-00), un numero di classi 
di terreno pari a 4 (considerando solo i campioni estratti internamente alla sottovasca, e trascurando 
quelli relativi ai sondaggi profondi in zona arginale, ovvero gli Scv): 
 SM (Sabbia limosa) –  n°4 provini; 
 ML (Limo, Limo con sabbia, Limo sabbioso) – n°9 provini; 
 MH (Limo Elastico) – n°4 provini; 
 OL (Limo organico, Limo organico con sabbia) – n°6 provini. 
Sfruttando i risultati delle prove edometriche è stato possibile calcolare i seguenti parametri di 
deformabilità, ovvero: l’indice di compressione vergine CR e l’indice di ricompressione RR 
(parametri molto utili per calcolare i cedimenti in terreni a grana fine con il metodo edometrico). 
Dai valori di questi 2 parametri si sono potuti definire sostanzialmente, 3 classi di terreno: 
 1° Classe: CR = 0.09 ÷ 0.109 ; RR = 0.007 ÷ 0.01 ; e appartenente alla classe SM definita 
prima; 
 2° Classe: CR = 0.145 ÷ 0.182 ; RR = 0.024 ÷ 0.044 ; e appartenente principalmente alle 
classi ML ed MH; 
 3° Classe: CR = 0.149 ÷ 0.159 ; RR = 0.014 ÷ 0.018 ; e appartenente alla classe OL. 
Per quanto concerne i parametri di resistenza ricavabili dalle prove di laboratorio (taglio diretto, 
triassiale consolidata drenata e non drenata), il numero limitato di prove a disposizione, non 
consente di definire opportunamente delle classi di terreno ben precise. Per la resistenza dei terreni, 
faremo riferimento quindi alle prove geotecniche in sito, ovvero alle CPTu e alle DMT.  












































854 Sc2 0.4 - - - 2.79 0.0 1.0 59.0 40.0 50.8 36.6 14.2 Limo con argilla 
MH (Limo inorganico 
– Elastic Silt) 
843 Sc2 1.2 1.8 27.2 2.01 2.73 0.7 57.9 31.2 10.2 27.2 24.3 2.9 
Sabbia con limo 
argillosa 
SM  (Sabbia – Silty 
sand) 
859 Sc3 1.2 - - - 2.68 0.0 36.4 43.0 20.6 27.9 26.5 1.4 
Limo con sabbia 
argillosa 
ML (Limo inorganico 
– Sandy silt) 
858 Sc3 2.0 2.6 29.7 1.91 2.70 3.6 5.4 53.6 37.4 40.9 33.7 7.2 
Limo con argilla, 
debolmente sabbioso 
OL (Limo organico – 
Organic silt) 
860 Sc4 1.5 2.0 47.9 1.73 2.65 0.5 4.0 54.1 41.4 56.4 36.9 19.5 Limo con argilla 
MH (Limo inorganico 
– Elastic silt) 
861 Sc4 2.3 - - - 2.76 0.7 5.0 61.3 33.0 48.9 34.5 14.4 
Limo con argilla, 
debolmente sabbioso 
OL (Limo organico – 
Organic silt) 
857 Sc5 1.5 2.0 29.2 1.89 2.61 5.6 8.0 52.8 33.6 34.9 27.9 7.0 
Limo con argilla, 
debolmente sabbioso e 
ghiaioso 
OL (Limo organico – 
Organic silt) 
851 Sc6 0.9 - - - 2.73 1.9 53.1 27.9 17.1 28.9 21.3 7.6 Sabbia limosa, argillosa 




















































852 Sc6 2.5 - - - 2.81 0.0 19.0 48.7 32.3 32.8 28.9 3.9 
Limo con argilla 
sabbioso 
OL (Limo organico – 
Organic silt with sand) 
856 Sc7 0.5 - - - 2.75 0.5 20.5 46.0 33.0 42.8 29.5 13.3 
Limo con argilla, 
sabbioso 
ML (Limo inorganico 
– Silt with sand) 
855 Sc7 3.0 3.6 28.2 1.97 2.81 5.5 9.5 46.3 38.7 40.9 30.2 10.7 
Limo con argilla 
debolmente sabbioso e 
ghiaioso 
OL (Limo organico – 
Organic silt with sand) 
867 Sc8 1.7 1.8 38.4 - 2.67 3.1 52.9 28.6 15.4 33.9 26.2 7.7 
Sabbia con limo, 
argillosa 
SM (Sabbia – Silty 
sand) 
853 Sc10 0.4 - - - 2.76 0.3 14.7 53.0 32.0 44.8 28.5 16.3 
Limo con argilla 
sabbioso 
ML (Limo inorganico 
– Silt with sand) 
842 Sc10 2.0 2.5 31.9 1.89 2.77 10.3 24.2 43.5 22.0 48.4 33.3 15.1 
Limo sabbioso, 
argilloso, ghiaioso 
ML (Limo inorganico 
– Sandy silt) 
862 Sc11 1.5 2.0 30.4 1.99 2.63 2.1 6.9 58.0 33.0 46.7 30.7 16.0 
Limo con argilla, 
debolmente sabbioso 
ML (Limo inorganico 
– Silt) 
863 Sc11 5.0 5.5 19.3 1.79 2.73 9.4 51.4 26.2 13.0 24.4 22.6 1.8 
Sabbia con limo, 
argillosa, debolmente 
ghiaiosa 
SM (Sabbia – Silty 
sand) 
869 Sc13 0.9 1.0 37.3 - 2.77 0.5 4.9 60.3 34.3 57.9 45.2 12.7 Limo con argilla 
MH (Limo inorganico 
– Elastic silt) 
868 Sc13 1.0 1.5 49.3 1.66 2.76 0.5 8.5 55.7 35.3 54.6 42.2 12.4 
Limo con argilla 
debolmente sabbioso 
MH (Limo inorganico 
















































870 Sc13 3.7 3.9 29.2 - 2.80 0.7 4.5 64.8 30.0 39.7 30.4 9.3 Limo con argilla 
ML (Limo inorganico – 
Silt) 
872 Sc14 0.5 - 26.3 - 2.70 5.9 18.0 46.8 29.3 47.3 33.8 13.5 
Limo con argilla, 
sabbioso, debolmente 
ghiaioso 
ML (Limo inorganico – 
Silt with sand) 
873 Sc14 1.9 - 19.7 - 2.70 1.7 49.6 29.3 19.4 28.0 23.5 4.5 
Sabbia con limo, 
argillosa 
ML (Limo inorganico – 
Sandy silt) 
874 Sc14 2.8 - 42.9 - 2.77 0.7 16.8 47.7 34.8 41.1 31.3 9.8 
Limo con argilla 
sabbioso 
OL (Materiale organico 
– Organic silt with 
sand) 
844 Scv1 12.5 - - - 2.75 0.0 68.0 27.2 4.8 27.7 26.7 1.0 Sabbia con limo 
SM (Sabbia – Silty 
sand) 
837 Scv1 15.0 15.6 20.7 - 2.77 30.2 43.8 21.1 4.9 27.4 26.4 1.0 
Sabbia con ghiaia, 
limosa 
SM (Sabbia – Silty 
sand with gravel) 
845 Scv1 25.6 26.0 - - - 61.2 31.3 7.5 0.0 - - - 
Ghiaia con sabbia, 
debolmente limosa 
GW-GM (Ghiaia – Well-
graded gravel with silt and 
sand) 
846 Scv1 33.3 - - - 2.82 0.0 4.0 61.7 34.3 43.2 33.2 10.0 Limo con argilla 
OL (Limo organico – 
Organic silt) 
847 Scv2 12.5 - - - 2.77 18.2 36.8 26.3 18.7 29.9 26.6 3.3 
Sabbia con limo, 
argillosa, ghiaiosa 
SM (Sabbia – Silty 
sand with gravel) 
848 Scv2 14.1 14.5 - - - 57.4 34.6 8.0 0.0 - - - 
Ghiaia con sabbia, 
debolmente limosa 
GW-GM (Ghiaia – Well-

















































839 Scv2 18.0 18.5 21.8 2.08 2.70 1.7 40.8 34.3 23.2 22.1 20.6 1.5 
Sabbia con limo, 
argillosa 
ML (Limo inorganico – 
Sandy silt) 
849 Scv2 21.8 22.3 - - - 75.0 16.0 9.0 0.0 - - - 
Ghiaia sabbiosa, 
debolmente limosa 
GW-GM (Ghiaia – Well-
graded gravel with silt and 
sand) 
850 Scv2 23.5 24.0 - - - 73.6 18.9 7.5 0.0 - - - 
Ghiaia sabbiosa, 
debolmente limosa 
GW-GM (Ghiaia – Well-
graded gravel with silt and 
sand) 
840 Scv2 32.5 33.0 18.7 2.08 2.75 0.0 20.6 50.6 28.8 32.3 28.5 3.8 
Limo con argilla, 
sabbioso 
ML (Limo inorganico – 
Silt with sand) 
875 Scv3 6.8 - 26.5 - 2.69 0.0 54.0 33.0 13.0 26.3 25.0 1.3 
Sabbia con limo 
argilloso 
SM (Sabbia – Silty 
sand) 
876 Scv3 8.1 - 37.1 - 2.88 0.2 5.2 56.6 38.0 45.2 31.7 13.5 
Limo con argilla, 
debolmente sabbioso 
ML (Limo inorganico – 
Silt) 
877 Scv3 8.5 9.0 40.3 1.81 2.70 0.5 14.8 55.3 29.4 38.8 35.2 3.6 
Limo con sabbia, 
argilloso 
ML (Limo inorganico – 
Silt) 




SM (Sabbia – Silty 
sand) 
878 Scv3 11.4 - 27.8 - 2.72 1.0 25.0 38.0 36.0 32.0 24.4 7.6 
Limo con argilla e 
sabbia 
CL – ML (Silty clay 
with sand) 
880 Scv3 13.3 - 22.4 - 2.68 0.2 26.8 54.5 18.5 27.4 26.1 1.3 
Limo con sabbia, 
argillosa 
ML (Limo inorganico – 















































881 Scv3 14.5 - 14.7 - 2.67 0.2 67.2 22.6 10.0 20.0 19.3 0.7 
Sabbia limosa, 
debolmente argillosa 
SM (Sabbia – Silty 
sand) 
882 Scv3 16.1 - 15.4 - 2.68 0.7 44.3 37.2 17.8 24.0 22.0 2.0 
Sabbia con limo, 
argillosa 
ML (Limo inorganico 
– Sandy silt) 
883 Scv3 19.8 - 6.8 - 2.72 40.7 32.6 16.7 10.0 18.5 15.3 3.2 
Ghiaia con sabbia, 
limosa argillosa 
GM (Ghiaia – Silty 
gravel with sand) 
884 Scv3 24.5 - 21.4 - 2.72 0.5 43.1 38.3 18.1 25.8 21.5 4.3 
Sabbia con limo, 
argillosa 
ML (Limo inorganico 
– Sandy silt) 
885 Scv3 29.5 - 27.5 - 2.77 0.0 3.5 49.9 46.6 42.4 32.0 10.4 Limo con argilla 
OL (Limo organico – 
Organic silt) 
886 Scv3 32.2 - 19.7 - 2.74 0.2 45.4 41.9 12.5 25.6 24.5 1.1 
Sabbia con limo, 
argillosa 
OL (Limo organico – 
Sandy organic silt) 
887 Scv3 35.5 - 25.0 - 2.76 0.0 7.4 69.2 23.4 34.9 32.5 2.4 
Limo argilloso, 
debolmente sabbioso 
OL (Limo organico – 
Organic silt) 
888 Scv3 38.5 - 25.1 - 2.76 0.0 12.0 61.3 26.7 33.9 28.1 5.8 
Limo con argilla, 
sabbioso 
OL (Limo organico – 
Organic silt) 
 


























CR RR OCR da 
m 
a m 
843A Sc2 1.2 1.8 27.2 2.01 2.73 Sabbia con limo argillosa SM  (Sabbia – Silty sand) 0.741 170 0.090 0.007 5.75 
843B Sc2 1.2 1.8 27.2 2.01 2.73 Sabbia con limo argillosa SM  (Sabbia – Silty sand) 0.796 146 0.107 0.010 4.93 
843C Sc2 1.2 1.8 27.2 2.01 2.73 Sabbia con limo argillosa SM  (Sabbia – Silty sand) 0.877 117 0.109 0.009 4.12 
860 Sc4 1.5 2.0 47.9 1.73 2.65 Limo con argilla MH (Limo inorganico – Elastic silt) 1.486 20.3 0.182 0.044 0.70 
857 Sc5 1.5 2.0 29.2 1.89 2.61 
Limo con argilla, debolmente sabbioso e 
ghiaioso 
OL (Limo organico – Organic silt) 0.783 126 0.149 0.014 3.90 
855 Sc7 3.0 3.6 28.2 1.97 2.81 
Limo con argilla debolmente sabbioso e 
ghiaioso 
OL (Limo organico – Organic silt with 
sand) 
0.889 108 0.159 0.018 1.71 
842 Sc10 2.0 2.5 31.9 1.89 2.77 Limo sabbioso, argilloso, ghiaioso ML (Limo inorganico – Sandy silt) 1.068 113 0.173 0.036 2.72 
862 Sc11 1.5 2.0 30.4 1.99 2.63 Limo con argilla, debolmente sabbioso ML (Limo inorganico – Silt) 0.730 170 0.145 0.024 4.96 
863 Sc11 5.0 5.5 19.3 1.79 2.73 
Sabbia con limo, argillosa, debolmente 
ghiaiosa 
SM (Sabbia – Silty sand) 0.661 128 0.10 0.010 1.26 
868 Sc13 1.0 1.5 49.3 1.66 2.76 
Sabbia con limo, argillosa, debolmente 
ghiaiosa 
SM (Sabbia – Silty sand) 1.695 18 0.167 0.031 0.90 
839 Scv2 18.0 18.5 21.8 2.08 2.70 Sabbia con limo, argillosa ML (Limo inorganico – Sandy silt) 0.616 209 0.058 0.007 0.86 
877 Scv3 8.5 9.0 40.3 1.81 2.70 Limo con sabbia, argilloso ML (Limo inorganico – Silt) 1.056 97 0.149 0.027 0.83 




































858 Sc3 2.0 2.6 29.7 1.91 2.70 
Limo con argilla, debolmente 
sabbioso 
OL (Limo organico – Organic 
silt) 




860 Sc4 1.5 2.0 47.9 1.73 2.65 Limo con argilla 
MH (Limo inorganico – Elastic 
silt) 




857 Sc5 1.5 2.0 29.2 1.89 2.61 
Limo con argilla, debolmente 
sabbioso e ghiaioso 
OL (Limo organico – Organic 
silt) 




855 Sc7 3.0 3.6 28.2 1.97 2.81 
Limo con argilla debolmente 
sabbioso e ghiaioso 
OL (Limo organico – Organic silt 
with sand) 




842 Sc10 2.0 2.5 31.9 1.89 2.77 
Limo sabbioso, argilloso, 
ghiaioso 
ML (Limo inorganico – Sandy 
silt) 




862 Sc11 1.5 2.0 30.4 1.99 2.63 
Limo con argilla, debolmente 
sabbioso 




863 Sc11 5.0 5.5 19.3 1.79 2.73 
Sabbia con limo, argillosa, 
debolmente ghiaiosa 




868 Sc13 1.0 1.5 49.3 1.66 2.76 
Sabbia con limo, argillosa, 
debolmente ghiaiosa 




839 Scv2 18.0 18.5 21.8 2.08 2.70 Sabbia con limo, argillosa 
ML (Limo inorganico – Sandy 
silt) 




840 Scv2 32.5 33.0 18.7 2.08 2.75 Limo con argilla, sabbioso 
ML (Limo inorganico – Silt with 
sand) 













4.2  Interpretazione delle prove di permeabilità Lefranc 
 
I risultati ottenuti dalle prove Lefranc sono riassunti nella seguente tabella: 
Sond. Tratto Prova (m) Prof. Falda (m) Tempo (sec) ln (h1 / h2) k (m/s) 
SC1 1.5 - 2.0 3.42 0 
  
   
60 3.26 8.70E-04 
SC2 1.5 - 2.5 2.96 0 
  
   
120 1.08E-02 7.23E-07 
   
480 2.20E-02 4.29E-07 
   
840 2.45E-02 5.46E-07 
   
1200 2.52E-02 5.60E-07 
SC3 1.5 - 2.6 2.51 0 
  
   
120 1.18E-03 7.18E-08 
   
180 7.90E-04 9.59E-08 
   
480 6.34E-03 1.54E-07 
   
720 5.58E-03 1.69E-07 
   
1020 4.81E-03 1.17E-07 
   
1320 8.07E-03 1.96E-07 
   
1620 5.28E-03 1.28E-07 
   
1920 1.02E-02 2.48E-07 
   
2220 2.88E-03 7.00E-08 
   
2520 3.72E-03 9.03E-08 
SC4 1.5 - 2.5 3.08 0 
  
   
120 7.88E-04 5.26E-08 
   
300 7.88E-04 3.51E-08 
   
420 3.94E-04 2.63E-08 
   
660 7.89E-04 2.63E-08 
   
840 1.19E-03 5.27E-08 
   
1140 7.91E-04 2.11E-08 
   
2100 7.91E-04 6.60E-09 
SC5 1.5 - 2.5 3.5 0 
  
   
120 1.19E-02 7.96E-07 
   
240 1.13E-02 7.52E-07 
   
360 1.47E-02 9.79E-07 
   
480 9.49E-03 6.33E-07 
   
600 9.58E-03 6.39E-07 
   
840 2.11E-02 7.05E-07 
   









Sond. Tratto Prova (m) Prof. Falda (m) Tempo (sec) ln (h1 / h2) k (m/s) 
SC6 1.5 - 3.0 3.57 0 
  
   
1800 6.50E-04 1.93E-09 
SC8 3.0 - 4.0 4.22 0 
  
   
1800 - - 
SC9 1.5 - 2.0 3.63 0 
  
   
1380 - - 
SC10 1.5 - 2.5 5.64 0 
  
   
1200 - - 
SC11bis 0.5 - 1.0 6.17 0 
  
   
1800 - - 
SC13bis 1.5 - 2.0 3.48 0 
  
   
900 - - 
 
Come già riportato nel capitolo 3, le avvertenze, (di cui tenere conto per una corretta interpretazione 
dei risultati della prova ottenuti dalla Geotecnica Ricci S.r.l.),  riportate sulle “Raccomandazioni 
sulla programmazione ed esecuzione delle indagini geotecniche” (AGI, 1977) per le prove in 
abbassamento sono le seguenti: 
1) Nei terreni con abbondante frazione fine, durante le prove di abbassamento, al fondo del 
foro si forma un deposito di materiale a grana fine che diminuisce il valore apparente della 
permeabilità. 
2) Nelle prove di abbassamento l’altezza iniziale della colonna d’acqua nel foro non deve 
superare alcuni decimetri per terreni con permeabilità prossima a 10
-6
 m/s e qualche metro 
per terreni molto permeabili. 
3) Un controllo della corretta esecuzione delle prove può essere ottenuto riportando in un 
grafico la velocità di abbassamento o di risalita (h2-h1)/(t2-t1) in funzione del livello medio 
(h2-h1)/2, per i vari intervalli di tempo misurati: nel caso di prova bene eseguita tale grafico 
deve essere praticamente rettilineo. 
4) Le determinazioni presentano in ogni caso incertezze ed i valori ricavati devono essere 
accettati con cautela. 
Per controllare dunque la corretta esecuzione delle prove Lefranc in abbassamento, si esegue la 
verifica indicata al punto 3). Mediante questa tipologia di controllo, si può affermare che le uniche 
prove Lefranc utilizzabili, in quanto correttamente eseguite, sono quelle realizzate nei fori di 
sondaggio SC3 e SC4. Si riportano a seguire i diagrammi ottenuti, impiegando il metodo di 
controllo, suggerito dalle Raccomandazioni AGI del 1977. 






Si riportano i valori del coefficiente di permeabilità, calcolati dalla Geotecnica Ricci: 
Sondaggio Prova Tipo 
Profondità tratto in prova Coefficiente di permeabilità k 
 
m/s da m a m 






























Sc8 L1 Carico variabile 3.0 4.0 -- 
Sc9 L1 Carico variabile 1.5 2.0 -- 
Sc10 L1 Carico variabile 1.5 2.6 -- 










































Sc13bis L1 Carico variabile 1.5 2.0 -- 
 
Si ricorda che solo i valori relativi ai sondaggi SC3 e SC4 (in rosso) sono effettivamente utilizzabili.  
 
4.3  Confronto tra le schede stratigrafiche dei sondaggi con quelle realizzate mediante le prove 
CPTu e DMT  
 
4.3.1  Ricostruzione del profilo stratigrafico mediante prove penetrometriche statiche 
 
La ripetitività delle misure e la possibilità di indagare un volume di terreno superiore a quello 
corrispondente a un campione in laboratorio e di ottenere registrazioni continue di parametri che 
mettono in luce peculiarità stratigrafiche, rendono le prove CPT e CPTu ideali per l’identificazione 
di variazioni litologiche e la ricostruzione del profilo stratigrafico. La verifica dell’applicabilità 
delle principali correlazioni presenti in letteratura è ancora oggi oggetto di studi.  
Lo Presti, Meisina e Squeglia, 2009, ci forniscono alcune importanti considerazioni, che saranno 
utili nell’individuazione del metodo interpretativo e delle correlazioni più idonee. 
Nel lavoro descritto nel testo appena citato, gli autori hanno selezionato alcuni siti rappresentativi di 
terreni italiani appartenenti a diversi contesti geologici e caratterizzati dal punto di vista geologico e 
geotecnico tramite indagini geognostiche, prove in situ (CPT e CPTu) e prove geotecniche di 
laboratorio. Le prove CPT e CPTu sono state eseguite  nelle immediate vicinanze di sondaggi 
geognostici e in alcuni casi sono state ripetute in diversi periodi dell’anno corrispondenti al periodo 
più umido e più secco. La stratigrafia descritta nel sondaggio è stata messa a confronto con le 
stratigrafie desunte dalle prove penetrometriche con i vari metodi di classificazione utilizzati 
(Begemann [1965], Schmertmann [1978] e Searle [1979] per le CPT; Robertson [1986], Senneset 
[1989], Robertson [1990], Eslami e Fellenius [1997; 2000] per le CPTu) ed è stata calcolata la 
percentuale di successo di ogni metodo.  
Dall’analisi dei risultati dello studio citato, gli autori riportano le seguenti considerazioni finali (che 
verranno utilizzate per una migliore interpretazione delle prove penetrometriche in esame): 
 le carte di classificazione utilizzate riescono ad identificare correttamente i litotipi incontrati 
nel caso di depositi omogenei saturi. Le percentuali di successo sono prevalentemente buone 
nel caso delle argille soffici o argille organiche e delle sabbie, mentre diminuiscono 
notevolmente nel caso dei terreni intermedi (limi, limi-argillosi e sabbiosi, argille-limose e 
sabbie fini con limo); 
 la presenza di una zona superficiale parzialmente satura (soprattutto nei terreni a grana 
fine) conduce ad una sovrastima della granulometria del terreno. L’impiego della carta di 
classificazione di Robertson [1990] tende ad accentuale tale sovrastima; 
 la prova CPTu conduce ad una stima migliore del profilo stratigrafico rispetto alla prova 
CPT. Un miglioramento notevole nella capacità predittiva di alcuni metodi si ha a seguito 
del filtraggio dei dati;  




 i risultati sottolineano che le metodologie di classificazione litologica in letteratura 
dipendono strettamente dalle condizioni geologiche dei terreni sui quali sono state messe a 
punto, non sono perciò applicabili acriticamente. Le prove penetrometriche necessitano di 
essere sempre tarate con sondaggi geognostici; 
 per le prove CPT, i metodi di Begemann e soprattutto quello di Schmertmann hanno buone 
percentuali di successo nel caso di argille tenere, argille organiche o sabbie. Il metodo di 
Searle mostra minori percentuali di successo, tuttavia i litotipi vengono in genere classificati 
in classi “attigue” o simili per cui il metodo conduce ad errori più accettabili in pratica; 
 per le prove CPTu, tutti i metodi esaminati consentono una corretta identificazione dei 
passaggi stratigrafici. Tra i tre metodi considerati, quello di Eslami e Fellenius sembra 
condurre alle più basse percentuali di successo. 
Viste dunque le sopra elencate considerazioni, riteniamo corretto (o perlomeno idoneo) interpretare 
le prove CPTu mediante il metodo di Robertson [1990], implementato all’interno del software 
CpeT-IT (Geologismiki). 
 
4.3.2  Classificazione con la Carta di Robertson (1990) – Prove CPTu 
 
La carta di Robertson (vedi Figura 0-27) è suddivisa in 9 zone, a cui corrispondono altrettante classi 
di terreno. Le curve che delimitano le zone corrispondenti alle classi da 2 a 7 possono essere 
approssimate, nel piano bi-logaritmico (Resistenza alla punta normalizzata (Q) – Rapporto d’attrito 
normalizzato (FR)) , con archi di cerchio concentrici. Il raggio dei cerchi è l’indice del tipo di 
terreno, IC (calcolabile nel modo indicato nel paragrafo 4.4.1), le coordinate del centro comune 
valgono: X0 = -1.22 ; Y0 = 3.47. Ne consegue che per identificare i terreni delle classi da 2 a 7 (sono 
escluse le classi 1, 8 e 9) è sufficiente calcolare l’indice del tipo di terreno e verificarne la classe di 
appartenenza. 
 Classe 2 –  IC    >  3.60 – Terreno organico, torba 
 Classe 3 – 2.95 < IC  ≤ 3.60 – Argille. Da argille ad argille limose 
 Classe 4 – 2.60 < IC  ≤ 2.95 – Limi. Da limi argillosi a argille limose 
 Classe 5 – 2.05 < IC  ≤ 2.60 – Sabbie. Da sabbie limose a limi sabbiosi 
 Classe 6 – 1.31 < IC  ≤ 2.05 – Sabbie. Da sabbie pulite a sabbie limose 
 Classe 7 – IC  < 1.31 – Da sabbie ghiaiose a sabbie 
La Classe 1  corrisponde a: “terreni sensitivi a grana fine”; La Classe 8  a: ”da sabbie molto dense a 
sabbie argillose fortemente sovraconsolidate o cementate”; La Classe 9 a: “materiali fini granulari 
molto duri, fortemente sovraconsolidati o cementati”.   





Figura 0-27 Carta di classificazione di Robertson (1990) 
 
4.3.3  Interpretazione stratigrafica delle prove DMT 
 
Ogni 20 cm di penetrazione lo strumento è arrestato per la determinazione degli indici della prova.  
Vengono misurate le seguenti grandezze: 
 p0  = pressione all’inizio dell’espansione della membrana contro il terreno 
 p1 = pressione alla quale corrisponde uno spostamento del centro della membrana di 1.1 mm 
Dai dati della prova si ricavano i seguenti parametri: 
 INDICE DEL MATERIALE ,        
     
     
 
 INDICE DI TENSIONE ORIZZONTALE ,       
     
    
 
 MODULO DILATOMETRICO ,                   
Mediante il seguente grafico, con ascissa ID e ordinata ED si ricavano: 
1. La classificazione del terrreno 
2. Consistenza dei terreni a grana fine 
3. Densità dei terreni a grana grossa 






4.3.4  Schede stratigrafiche di confronto 
 
Nelle pagine seguenti si illustrano delle Tavole, utili per effettuare un confronto tra le stratigrafie 
ottenute mediante l’osservazione diretta delle carote estratte dai sondaggi, da quelle realizzate (per 
via indiretta) mediante l’interpretazione delle prove Geoelettriche, Penetrometriche statiche con 
piezocono (CPTu) e dilatometriche (DMT), ubicate in prossimità dei sondaggi stessi. 
Le schede permettono così di verificare la bontà delle prove in sito ad identificare le variazioni 
litologiche e ad effettuare ricostruzioni di profili stratigrafici della sottovasca-Pisa del Porto di 
Livorno. Ciascuna scheda fa riferimento a un sondaggio (n°16 interni alla sottovasca,n°3 in zona 
arginale). 
La struttura della Tavola è così composta: 
 Estratto cartografico (Planimetria della sottovasca Pisa); 
 Report fotografico delle cassette catalogatrici e profilo stratigrafico del sondaggio in esame 
(realizzato dalla Geotecnica Ricci); 
 Ricostruzione del profilo stratigrafico dall’interpretazione della/e prova/e CPTu  prossima/e 
al sondaggio in esame (mediante il metodo di classificazione Robertson [1990]), 
comprensiva della descrizione SBTn (soil behaviour Type normalized). Si riporta inoltre il 
diagramma z(m) - qt  (profondità -  resistenza totale alla punta), realizzato con i dati 
acquisiti durante l’esecuzione della prova;  




 Ricostruzione del profilo stratigrafico dall’interpretazione della prova DMT  prossima al 
sondaggio in esame (prova dilatometrica con dilatometro piatto, Marchetti), comprensiva di 
descrizione. Si riportano inoltre i diagrammi z(m) - ID (profondità – Indice del materiale), 
z(m) – MDMT (profondità – Modulo edometrico), z(m) – cu ( profondità – resistenza al taglio 
non drenata), z(m) – K0,DMT  (profondità – coefficiente di spinta a riposo); 
 Tomografie elettriche (Igea S.A.S.), con indicate le posizioni delle altre prove riportate 
nella stessa Tavola. 
Nell’estratto cartografico vengono indicati: 
 La posizione delle prove in sito in coordinate Gauss-Boaga (E-N); 












































































































4.3.5  Tabella comparativa Sondaggi-CPTu, per verificare la capacità delle prove penetrometriche 
nella ricostruzione di schede stratigrafiche 
 
Nella seguente tabella si effettua un confronto tra le classificazioni ottenute: per via diretta, facendo 
uso delle curve granulometriche (con riportata la classificazione secondo la norma ASTM 2487-00), 
ricavate dai campioni analizzati in laboratorio (qui riportate con numero di registro e sondaggio di 
origine) e per via indiretta dall’elaborazione delle prove CPTu (classificazione secondo la Carta di 
Robertson (1990)).  
 
        























Limo organico (OL) 861 – Sc4 874 – Sc14 
858 –Sc3 
855 – Sc7 
   
Limo Inorganico Elastico 
(MH) 
860 – Sc4      




872 – Sc14 
877 – Scv3 
882 – Scv3 
 
873 – Sc14 
856 – Sc7 
839 – Scv2 
876 – Scv3 
880 – Scv3 
884 – Scv3 
 
Limo con argilla e sabbia 
(CL – ML) 
   878 – Scv3   
Sabbia limosa (SM)  (863 – Sc11)  879 – Scv3 
867 – Sc8 
837 –Scv1 
844 – Scv1 
847 –Scv2 
881 – Scv3 
 
Ghiaia con sabbia 
debolmente limosa (GW-
GM) 





Si nota, quindi, che: 
 Nei n°4 casi disponibili di limi organici (OL), l’interpretazione della prova CPTu (Carta di 
Robertson [1990]) riconosce il materiale come appartenente ai gruppi: SBTn1 – “Materiale 
sensitivo a grana fine” (in un caso), SBTn2 – “Materiale organico” (in un caso) ed SBTn3 – 
“Argilla” (in due casi). Possiamo dunque affermare che l’interpretazione fornisce sempre 
una classificazione che si allontana di poco dalla reale natura del materiale (anche se la 
piena correttezza  si ha nel 25% dei casi); 
 Nei n°9 casi disponibili di limi inorganici con sabbia o sabbiosi e/o argillosi (ML), il 
materiale viene riconosciuto come appartenente ai gruppi: SBTn3 – “Argilla” (in tre casi), 
SBTn4 –“Argilla e argilla limosa” (in un caso) ed SBTn5 – “Sabbia limosa e limo 
sabbioso”(in cinque casi). Anche in questo caso l’interpretazione fornisce una 




classificazione che si allontana di poco dalla reale natura del materiale (la piena correttezza 
si ha nel 66,7% dei casi); 
 Nei n°7 casi disponibili di sabbie limose (SM), il materiale viene riconosciuto come 
appartenente ai gruppi: SBTn2 – “Materiale organico” (in un caso, dove però il sondaggio 
Sc11 si trovava ad una distanza tale, dalla prova CPTu, che non ci consente di escludere la 
possibilità che la prova penetrometrica abbia intercettato un materiale completamente 
diverso da quello prelevato nel relativamente vicino sondaggio), SBTn4 – “Argilla e argilla 
limosa” (in un caso) ed SBTn5 – “Sabbia limosa e limo sabbioso” (in cinque casi). Quindi 
sicuramente in 5 casi su 7 si ha una corretta interpretazione, pari al 71.4%; 
  Per quanto riguarda: i limi appartenenti ai gruppi MH e CL-ML, e le ghiaie con sabbia 
appartenenti al gruppo GW-GM non si può valutare una percentuale di successo 
dell’interpretazione con la carta di Robertson, a causa del limitato numero di campioni 
























4.3.6  Tabella comparativa Sondaggi-DMT, per verificare la capacità delle prove dilatometriche 
nella ricostruzione di schede stratigrafiche 
 
Nella seguente tabella si effettua un confronto tra le classificazioni ottenute: per via diretta, facendo 
uso delle curve granulometriche (con riportata la classificazione secondo la norma ASTM 2487-00), 
ricavate dai campioni analizzati in laboratorio (qui riportate con numero di registro e sondaggio di 
origine) e per via indiretta dall’elaborazione delle prove DMT (mediante la Carta di classificazione 
della prova dilatometrica).  
 
        
     
Limo o 
 Limo sabbioso 
Limo argilloso Fango e/o torba 
Limo sabbioso (ML) 873 – Sc14   
Limo con argilla, sabbioso 
(ML) 
856 – Sc7 872 – Sc14  
Limo con argilla, organico 
(OL) 
  
855 – Sc7 
874 – Sc14 
 
Nonostante il numero limitato di campioni disponibili per effettuare un confronto, la tabella sopra 
mostra comunque le potenzialità della prova DMT nel riconoscimento della tipologia di materiale. 
L’interpretazione risulta in tutti i casi disponibili, ampiamente corretta. 
 
4.3.7  Considerazioni sui confronti effettuati 
 
Sulla base delle Schede riportate, si evidenzia l’efficacia sia delle prove penetrometriche statiche 
(CPTu) sia delle prove dilatometriche (DMT) nel riconoscere le variazioni litologiche presenti nel 
sottosuolo dell’area presa in considerazione. Ciò viene messo in luce soprattutto dal confronto con 
il report fotografico delle cassette catalogatrici, dalla visione delle quali è evidente il passaggio da 
una tipologia di terreno ad un’altra (la stessa conclusione non sarebbe lo stesso possibile, se 
considerassimo solo i profili stratigrafici, con relativa descrizione realizzata dalla Geotecnica 
Ricci). Quanto detto finora, è ancor più evidente nei casi in cui i sondaggi, le prove penetrometriche 
e dilatometriche abbiano la stessa verticale d’indagine.   
Sia l’elaborazione delle prove realizzate dalla Igea S.A.S., che  quanto visto nelle schede  contenute 
nel paragrafo 4.2.4 evidenziano che le tomografie elettriche, non possono considerarsi idonee 
nell’effettuare ricostruzioni di profili stratigrafici, in quanto i valori di resistività apparente 
registrati,  risultano essere sempre compresi tra 0 e 11.5 ohm*m. Questo range non consente di 
definire né una variazione litologica, né un effettivo riconoscimento della tipologia di terreno 
(nonostante la scala di calori presente nelle elaborazioni della Igea S.A.S. faccia intendere l’esatto 
contrario). Ciò è con tutta probabilità dovuto al fatto che la resistività è un parametro influenzato da 
porosità, permeabilità, contenuto ionico dei fluidi di ritenzione e mineralizzazione argillosa, e 
soprattutto al fatto che questa metodologia d’indagine risulta efficace nel caso in cui vi sia e sia 
anche elevato, il contrasto di resistività dei materiali indagati, cosa che non si verifica nell’area 




oggetto di studio (in cui sono presenti sabbie limose, limi sabbiosi e/o argillosi e limi organici),  
come sarà ampiamente esplicato nelle conclusioni.  
Facendo riferimento a quanto riportato, riteniamo tanto le prove CPTu, quanto le DMT, idonee sia 
per l’identificazione di variazioni litologiche che per la ricostruzione del profilo stratigrafico, 
tuttavia si consiglia sempre l’esecuzione di un opportuno numero di sondaggi geognostici, utili ad 
una eventuale taratura. 
 
4.4  Prove penetrometriche statiche CPTu 
 
4.4.1  Interpretazione delle prove CPTu con il software CpeT-IT 
 
CpeT-IT fa uso di correlazioni empiriche prestabilite per stimare i parametri geotecnici. Molte di 
loro hanno costanti che hanno un range di valori che dipendono dal tipo di terreno, origine 
geologica e altri fattori. Il software usa valori di default che sono stati selezionati in maniera da 
restituire, in via generale, stime conservative dei vari parametri geotecnici. 
Si usano le seguenti correlazioni empiriche e fonti per calcolare i parametri: 
 Resistenza alla punta totale,                     (dove a è l’indice di area 
netta del cono, valore di default 0.80) 
 Friction Ration,        
  
  
      
 Pressione dei pori in sito,         
  
  
         
 Tensione efficace,               
 Normalized Cone Resistance,     
        
    
 
 Normalized Friction Ratio,        
  
        
      
 Normalized Pore Pressure Ratio,     
    
      
 
 Peso specifico,                          
  
  
        
 Soil Behavior Type (non-normalizzato), SBT Robertson (1990) 
 Soil Behavior Type (Normalizzato), SBTn Robertson (1990), usando Qtn 
 SBTn Index,                  
              
      
 Normalized Cone Resistance, Qtn (n varia con IC) 
      




    
 
 
 si ricalcola poi IC, poi mediante iterazione si valuta: 
                  
    
  
       
 Si continua con l’iterazione finché la variazione del parametro n, Dn < 0.01. 
 Permeabilità stimata, kSBT (basata sull’SBTn Normalizzato) (Lunne et al., 1997) 
 SPT N60 Equivalente, (colpi/ft o colpi/30cm) Lunne et al. (1997) 
 
       
   
         
  
   
  




 Densità Relativa, DR ,(%) 
   
   
   
   
  (Solo per SBTn 5, 6, 7 e 8 – “0” nelle zone 1, 2, 3, 4 e 9) 
 Angolo di resistenza al taglio,    (gradi °) 
                     (Solo per SBTn 5, 6, 7 e 8 – “0” nelle zone 1, 2, 3, 4 e 9) 
 Modulo di Young, Es 
                  
             
                    (Solo quando IC < 2.60) 
 Modulo Edometrico, M 
                
 Quando IC < 2.20 si usa: 
          quando        
         quando        
 Quando IC  ≥ 2.20 si usa: 
              
              
 Resistenza a taglio non drenata,     
         
   
    (Solo per SBTn 1, 2, 3, 4 e 9  -  “0” 
nelle zone 5, 6, 7 e 8) 
 Grado di sovraconsolidazione,                 (Solo per SBTn 1, 2, 3, 4 e 9  -  
“0” nelle zone 5, 6, 7 e 8) 
 dove        
   
    
                    
 
    
 
 Modulo di Taglio per piccole deformazioni, G0 
                 
              
              
Correlazioni empiriche di letteratura per stimare i parametri geotecnici: 
 DENSITA’ RELATIVA 
                   
  
    
      , in cui qc e s’v0 sono espressi in ton/m
2
 (e 1 ton/m
2
  10 
kPa), (Mayne, 2006), espressione valida per sabbie silicee, non cementate, di recente 
deposizione, normalmente consolidate. 
              
  
    
        , (Lancellotta,  Jamiolkowsky, 1985) 
 ANGOLO DI RESISTENZA AL TAGLIO DI PICCO, ’ 
                          
  
    
  , espressione valida per sabbie quarzose non 
cementate, (Robertson e Campanella, 1983) 
                  , valida nel caso di sabbie fini, (Schmertmann, 1978) 
               
                             , per terreni a grana fine 
normalconsolidati o debolmente sovraconsolidati, per             e per           
     , (Mayne, 2006) 
 RESISTENZA AL TAGLIO NON DRENATA,  cu 
     
      
  
  , con Nk assunto di norma pari a 14 per penetrometro a punta elettrica 
 PRESSIONE DI PRECONSOLIDAZIONE (s’c) E GRADO DI 
SOVRACONSOLIDAZIONE (OCR) 




              
      , in cui entrambi i parametri sono espressi in MPa, (Mayne e 
Kemper, 1988) 
           
      
    
 
    
  , (Mayne e Kemper, 1988) 
 
4.4.2  Classificazione secondo i parametri ricavati dalle prove penetrometriche 
 
L’interpretazione delle prove CPTu mediante l’utilizzo del software CpeT-IT ci consente di definire 























21.6 65.5 41.4 25.5 26.45   17.45 









19.7 30.5 34.2 18.2 24.4 79.35 19.4
5 
17.1 
4 3_4 0.62 1.49E-
07 


























4.5  Prove dilatometriche DMT 
 
4.5.1  Interpretazione delle prove dilatometriche 
 
Correlazioni empiriche proposte da Marchetti: 
 Coefficiente di spinta a riposo, K0 (per ID < 1.2): 
        
  
   
 
    
     
 Grado di sovraconsolidazione, OCR (per ID < 1.2): 
                
     
 Resistenza al taglio non drenata, cu (per ID < 1.2): 
               
 
           
     
 Angolo di resistenza al taglio, φ’ (per ID > 1.8): 
                           
    
 Modulo edometrico, M : 
             
                               
                           
                                        , dove          
              
                                
                                  
Se eseguo prove di dissipazione con dilatometro, la prova è chiamata DMTA e posso stimare anche: 
 Coefficiente di consolidazione orizzontale: 
→          
     
     
 
 Coefficiente di permeabilità orizzontale: 
→        
      
  
 













4.5.2  Classificazione secondo i parametri ricavati dalle prove dilatometriche 
 
L’interpretazione delle prove DMT mediante le correlazioni empiriche proposte da Marchetti, ci 
consente di definire 7 classi di terreno con caratteristiche simili: 
Classi di terreno γ (kN/m^3) φ (°) Cu (kPa) M (Mpa) OCR K0 
SABBIA 16.7 46  22   
SABBIA LIM 16.7 37.5  14.1   
LIMO SAB 15.7 38  10   
LIMO ARG 15.7  10.9 3.6 9 1.5 
LIMO 15.7  10.9 4.4 4.5 1.3 
ARG LIM 15.7  13.9 2.8 4.5 1.2 
FANGO 14.7  14.2 1.4 4.2 1.1 
FANGO E/O TORBA 13.7  14.5 0.5 4.3 1.2 




4.6  Sezioni stratigrafiche longitudinali e trasversali della Sottovasca-Pisa – Sondaggi 
 







































4.7  Sezioni stratigrafiche longitudinali e trasversali della Sottovasca-Pisa (Prove CPTu) 







































4.8  Sezione stratigrafica longitudinale della Sottovasca-Pisa (Prove DMT) 









4.9  Modello Geotecnico 
 
4.9.1  Introduzione 
 
La definizione del modello geologico-geotecnico con i relativi parametri è una fase 
fondamentale del presente studio, come nella risoluzione di un qualsiasi problema di 
tipo geotecnico. La prima fonte d’informazione per arrivare alla definizione del 
modello è sicuramente costituita dalla campagna d’indagine (indagini di laboratorio e 
indagini in sito), trattata nei precedenti capitoli. La caratterizzazione geologica-
geotecnica della sottovasca Pisa ha messo in luce come non sia possibile estrarre 
direttamente dai risultati delle indagini tutte le informazioni necessarie alla 
definizione del modello stesso. E’ altresì necessario che tali risultati vengano 
correttamente valutati e interpretati, confrontandoli con quelli ottenuti in analisi 
similari od incrociando gli esiti di prove differenti; ben sapendo che i fattori da 
definire sono molteplici e non possono essere analizzati separatamente (stratigrafia, 
condizioni di falda, caratteristiche di compressbilità e caratteristiche meccaniche). I 
sondaggi, le prove CPTu e le DMT sono state utilizzate per la ricostruzione di profili 
e sezioni stratigrafiche, nonché il loro confronto, come visto nei precedenti capitoli. 
L’interpretazione delle prove penetrometriche statiche (CPTu) e delle dilatometriche 
(DMT) sono state svolte rispettivamente mediante  l’impiego del software CPeT-IT 
(GeoLogismiki, 2011) e di un software che fa uso del metodo interpretativo di 
Marchetti (interpretazione dei dati svolta dalla Geotecnica Ricci S.R.L.). Così, per 
ogni verticale d’indagine entrambi i software forniscono lo spessore e la tipologia di 
materiale riconosciuta in base alle interpretazioni di Robertson,  per quanto riguarda 
le prove CPTu, e di Marchetti per le prove DMT.  Alla luce di tutto ciò sono state 
ricostruite delle sezioni stratigrafiche (mediante il software Strater v3.0) come 
riportato nei paragrafi 4.6, 4.7 e 4.8, dalle quali si nota chiaramente che lo 
sversamento dei sedimenti provenienti dalle attività di dragaggio, all’interno della 
sottovasca di colmata Pisa, svolte principalmente tra il 2001/09 è stato effettuato in 
maniera tale da non renderci possibile un’effettiva descrizione del sottosuolo in 
termini di orizzonti veri e propri. Ciò nonostante, è stato comunque possibile, 
sfruttando i risultati delle prove di laboratorio e l’interpretazione dei dati acquisiti 
nelle prove in sito, definire delle classi di terreno aventi caratteristiche simili dal 










4.9.2  Classificazione secondo il sistema USCS 
 
Come già osservato nei paragrafi 4.1, 4.1.1, è stato possibile identificare, facendo 
riferimento alla classificazione USCS, un numero di classi di terreno pari a 4 
(considerando solo i campioni estratti internamente alla sottovasca, e trascurando 
quelli relativi ai sondaggi profondi in zona arginale, ovvero gli Scv), che 
riepiloghiamo nella seguente tabella: 
 
Classi di terreno (ASTM 2487-00) Descrizione Numero campioni 
SM Sabbia limosa 4 
ML Da limi a limi con sabbia 9 
MH Limo inorganico con argilla 4 
OL Limo organico 6 
 
4.9.3  Parametri di compressibilità 
 
I certificati delle prove edometriche emessi dalla Geotecnica Ricci S.R.L., riportano 
(come è possibile vedere nell’allegato relativo alle prove di laboratorio nel paragrafo 
2.10) come parametro di compressibilità il modulo edometrico (M), tale grandezza 
dipende dall’intervallo di carico a cui è soggetto il campione in esame, pertanto, per 
ciascuna prova edometrica effettuata abbiamo a disposizione un numero di moduli 
pari agli step di carico a cui il provino stesso è stato sottoposto. Per questa ragione si 
è preferito effettuare il calcolo dei coefficienti di compressione vergine (CR) e di 
ricompressione (RR), che hanno la caratteristica di essere indipendenti dallo stato 
tensionale, e dall’indice dei vuoti iniziale eo. Così facendo per ciascuna prova la 
compressibilità del materiale viene definita da una semplice coppia di valori 
costituita da detti parametri. Mediante questi sarà più semplice, in futuro, andare a 
stimare l’entità dei cedimenti, calcolabili, utilizzando il metodo edometrico (valido 
per i terreni a grana fine) tramite la relazione            
   
    
      
    
   
  , 
dove    ,      e      sono rispettivamente le tensioni efficaci di  preconsolidazione, 











Sulla base di quanto riportato nei paragrafi 4.1, 4.1.2, definiamo le tre seguenti classi 
di terreno: 























4.9.4  Parametri di resistenza 
 
Per valutare le caratterisitiche meccaniche dei sedimenti di dragaggio contenuti nella 
sottovasca Pisa, si è preferito sfruttare i dati acquisiti durante le prove in sito, rispetto 
a quelli presenti nei certificati relativi alle prove di Laboratorio. Si è optato per 
questa scelta, in quanto, l’utilizzo di tre diverse tipologie di prove (taglio diretto, 
triassiale, consolidata drenata e non drenata), per la stima dei parametri di resistenza 
(  , c’) e il numero limitato di provini analizzati non consente la definizione di classi 
di terreno con proprietà meccaniche omogenee. Per realizzare questa classificazione, 
faremo riferimento alle interpretazioni realizzate con  Il software CpeT-IT, per le 
prove penetrometriche statiche con piezocono e alle interpretazioni delle prove DMT 
fornite dalla Ditta appaltatrice delle prove in sito. I valori dei parametri geotecnici 
riportati nelle seguenti Tabelle derivano da correlazioni  empiriche implementate nei 
programmi di analisi utilizzati. Visto che l’obbiettivo è quello di ottenere un unico 
valore significativo per ogni parametro relativo alla medesima classe  di terreno, 
allora si è calcolato per ciascuno di questi  il valore medio ottenuto escludendo 
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9.75   2.05 11.05 16.1 2.85 15.3 
Tabella 1 - Parametri di resistenza ricavati dalle prove CPTu (valori medi) 
 




Nota: riportiamo oltre ai parametri di resistenza anche i valori del grado di 
sovraconsolidazione (OCR), della permeabilità (k), della denità relativa (DR) e del 




Classi di terreno γ (kN/m^3) φ (°) Cu (kPa) M (Mpa) OCR K0 
SABBIA 16.7 46  22   
SABBIA LIM 16.7 37.5  14.1   
LIMO SAB 15.7 38  10   
LIMO ARG 15.7  10.9 3.6 9 1.5 
LIMO 15.7  10.9 4.4 4.5 1.3 
ARG LIM 15.7  13.9 2.8 4.5 1.2 
FANGO 14.7  14.2 1.4 4.2 1.1 
FANGO E/O TORBA 13.7  14.5 0.5 4.3 1.2 
Tabella 2 - Parametri di resistenza ricavati dalle prove DMT 
Nota: riportiamo oltre ai parametri di resistenza anche i valori del grado si 
sovraconsolidazione (OCR), del coefficiente di spinta a riposo (K0) e del peso di 


















5  ANALISI DEI CARICHI, STIMA DEI CEDIMENTI CON 
METODO EDOMETRICO E DIMENSIONAMENTO DEL 
PRECARICO 
 
5.1  Analisi dei carichi  
 
Ipotizzando per la Sottovasca-Pisa un prolungamento dei binari ferroviari adibiti al 
trasporto merci, stimato con un carico permanente di 40KN/m^2 e di un piazzale per 
traffico mezzi pesanti che agisce sul terreno con un peso di 25KN/m^2 circa; si potrà 
stimare cedimenti con carico edometrico e un dimensionamento del precarico, utile 
ad esaurire anticipatamente i tempi di consolidazione. 
5.2  Diffusione delle tensioni nel terreno 
 
Qualsiasi realizzazione di un’opera di ingegneria geotecnica da origine ad una 
variazione dello stato tensionale naturale nel terreno, e di conseguenza si generano 
deformazioni e cedimenti. Una stima di questi è possibile mediante la conoscenza: 
1. dello stato tensionale iniziale nel sottosuolo; 
2. dell’incremento delle tensioni, prodotto all’atto della realizzazione dell’opera; 
3. della legge costitutiva che lega gli incrementi di tensione a quelli di 
deformazione. 
Lo stato tensionale iniziale è dato dalle condizioni geostatiche, per la stima 
dell’incremento delle tensioni verticali nel sottosuolo  si farà riferimento al modello 
di semispazio omogeneo, isotropo, elastico lineare. Questo metodo, nonostante si 
basi su delle ipotesi ben lontane dalla realtà fisica del problema, porta a risultati 
accettabili per la stima delle tensioni verticali (a risultati inaccettabili in termini di 
deformazioni). Nel caso oggetto di studio abbiamo a che fare con un’area di 
precarico (uniformemente caricata) avente una forma riconducibile a quella di un 
rettangolo. La soluzione relativa a questa casistica permette, sfruttando il principio di 
sovrapposizione degli effetti, di calcolare lo stato tensionale indotto da una pressione 
uniforme agente su un’area scomponibile in rettangoli. Facendo riferimento allo 
schema nella figura a seguire, le tensioni indotte dal carico in un punto sulla verticale 
per uno spigolo O dell’area caricata si valutano nel seguente modo: 





    
 
  
         
   
    
   





   
 
  
    
    
 
  
        
   
    
   
     
  
    
  
    
 
  
        
   
    
   
     
  
    
  







    
  
    
  
Dove: 
     
         
     
         
     
            
Volendo poi conoscere lo stato tensionale in un punto del semispazio alla profondità 
z, sulla verticale di un punto M generico (non uno spigolo) del rettangolo dell’area di 
carico, si procederà per sovrapposizione di effetti di aree di carico rettangolari, nel 
seguente modo: 
 nel caso in cui M sia interno all’area di carico ABCD, le tensioni risultano 
essere la somma delle tensioni indotte in M dalle 4 aree [1], [2], [3] e [4], 
avente ciascuna M come vertice: 
                                                            




 nel caso in cui M sia esterno ad ABCD, le tensioni risultano dalla somma 
algebrica delle tensioni indotte da rettangoli opportunamente scelti, sempre 
con vertice in M: 




5.3  Stima dei cedimenti mediante metodo edometrico 
 
Per la stima dei cedimenti è fondamentale conoscere, fino alla profondità alla quale 
l’alterazione dello stato tensionale diviene irrilevante: le condizioni stratigrafiche, lo 
stato tensionale iniziale e finale e le leggi costitutive tensioni-deformazioni-tempo 
per ciascuno dei terreni in esame. 
Il metodo di calcolo dei cedimenti si articola in queste quattro fasi principali: 
 Calcolo delle tensioni litostatiche e degli incrementi di tensioni indotti nel 
sottosuolo (con il metodo descritto nella sezione precedente); 
 Scelta delle leggi tensioni-deformazioni-tempo e determinazione 
sperimentale dei parametri rappresentativi per ciascuno dei terreni presenti 
nel “volume significativo” oggetto della stima (nel nostro caso specifico, i 
parametri utilizzati derivano dalle prove edometriche di laboratorio); 
 Calcolo delle deformazioni verticali e loro integrazione; 
 Calcolo del decorso dei cedimenti nel tempo. 
Nella situazione oggetto di studio i terreni interessati sono principalmente sabbie 
limose (spessori di ridotte entità, per quanto visto nelle fasi d’indagine), limi sabbiosi 
e/o argillosi e limi organici. Per la stima dei cedimenti quindi si farà del metodo di 
Terzaghi (usato per materiali a grana fine), ovvero del metodo edometrico. Questo si 
fonda sulle seguenti ipotesi: 1) le deformazioni avvengono solo in direzione 
verticale, senza contrazioni o espansioni orizzontali; 2) la sovrapressione dei pori 
iniziale Δu è pari all’incremento di tensione verticale totale Δσv indotta dai carichi. 
Tali ipotesi sono verificate con approssimazione tanto migliore quanto più è piccolo 




il rapporto H/B tra lo spessore H dello strato compressibile e la dimensione in pianta 
caratteristica B in pianta dell’area caricata. 
Per la stima dei cedimenti si è proceduto dunque seguendo questi passaggi: 
 Definizione del modello geotecnico dell’area oggetto di studio, sfruttando i 
risultati della campagna di indagine (prove di laboratorio e prove in sito) e le 
interpretazioni di questi. Da questa prima fase sono stati definiti, per ogni 
tipologia di terreno incontrata, il peso di volume  , il rapporto di 
ricompressione RR, il rapporto di compressione vergine CR; 
 Determinazione dei profili delle tensioni verticali efficaci geostatiche σ’v0, e 
delle tensioni di preconsolidazione σ’c (ove è stato possibile una stima di 
quest’ultima, altrimenti in via cautelativa si è considerato il terreno 
normalconsolidato, con l’effetto quindi di fornire nella peggiore delle ipotesi 
una sovrastima del cedimento edometrico); 
 Determinazione del profilo dell’incremento di tensione verticale Δσv 
prodotto dalla pressione agente sull’area di carico, facendo impiego della 
teoria dell’elasticità descritta nella sezione precedente; 
 Si è suddiviso lo spessore H (spessore variabile da verticale a verticale presa 
in esame), compreso tra il piano campagna e il piano su cui giace il telo 
impermeabilizzante, in piccoli sottostrati di 2 cm, poiché il metodo di calcolo 
del cedimento sostituisce all’integrale delle deformazioni verticali nello 
spessore H la sommatoria dei cedimenti dei singoli sottostrati; 
 Per ciascun punto medio di ciascun sottostrato di spessore Hi sono stati 
determinati i valori di: σ’v0, σ’c, Δσv, RR, CR; 
 Poi si è calcolato il cedimento per ogni sottostrato i-esimo mediante le 
seguenti relazioni: 
o Per terreno NC (normalconsolidato, σ’c = σ’v0): 
             
        
    
  
o Per terreno OC (sovraconsolidato, σ’v0 < σ’c ): 
             
   
    
        
        
   
    
 In conclusione si fornisce, per ogni verticale in esame, la stima del cedimento 
di consolidazione edometrico di tutto lo strato compressibile mediante la 
relazione: 
          




A questo punto, per i terreni a grana fine, dal valore stimato del cedimento Sedo si può 
passare al valore del cedimento totale S mediante la relazione: 
            
È stato osservato (Burland et al., 1978) che su: 
 Su terreni a grana fine (in particolare su argille) normalmente consolidati il 
cedimento immediato Si è piccolo rispetto al cedimento totale S mentre il 
cedimento per consolidazione Sc (facendo riferimento alla relazione 
precedente Sc = μSedo) non è molto inferiore al cedimento calcolato con il 
metodo edometrico. Per semplicità e tenuto conto delle numerose fonti di 
incertezza, ci si può quindi limitare al calcolo del cedimento edometrico con 
le modalità operative viste in precedenza e porre: 
            ;            ;            
 Su terreni a grana fine (in particolare su argille) sovraconsolidate il cedimento 
immediato Si invece costituisce una aliquota rilevante. Limitandoci 
comunque al calcolo del solo cedimento edometrico, è valido assumere: 
            ;             ;         
 
 
Seguendo questa metodologia si sono stimati i cedimenti in corrispondenza delle 

























SC1 3.62 1.88 37.6 13.4 
SC2 3.28 2.22 44.4 18.2 
SC3 2.71 2.79 55.8 25.7 
SC4 3.33 2.17 43.4 15.8 
SC5 3.75 1.75 35 11.9 
SC6 3.89 1.61 32.2 16.0 
SC7 3.48 2.02 40.4 25.2 
SC8 4.47 1.03 20.6 13.4 
SC9 3.88 1.62 32.4 11.1 
SC10 5.96 x x x 
SC11 6.37 x x x 
SC12 5.7 x x x 
SC13 3.8 1.7 34 24.2 
SC14 4.33 1.17 23.4 20.0 
SC15 3.7 1.8 36 16.8 
SC16 5.02 0.48 9.6 7.8 
  
NOTA - TABELLA CEDIMENTI: 
Per ogni verticale, si è calcolata l’altezza del terreno da apportare (indicata nella 
tabella come “Riporto”) mediante la differenza tra la quota di +5.50 m slmm (da 
raggiungere per ottenere un carico di 40 kN/m
2
 sul piano posto a +3.50m slmm - su 
cui verranno realizzati sia il rilevato ferroviario che la sovrastruttura stradale del 
piazzale) e la quota slmm del piano campagna in corrispondenza dei sondaggi. A 
partire dai valori delle altezze di riporto si possono calcolare i valori dei carichi 
agenti sulle verticali in corrispondenza di ogni sondaggio, mediante il prodotto tra 




A questo punto si sono valutati i cedimenti con il metodo edometrico, ipotizzando 
cautelativamente un grado di sovraconsolidazione (OCR) pari a 1, ovvero 
considerando tutto il materiale normalmente-consolidato.  
Si riporta nella figura seguente, la stima dei cedimenti per ciascuna verticale 
analizzata, con indicata la relativa quota del piano campagna.   









5.4  Tempi di consolidazione previsti (valutati mediante i valori di cv ottenuti dalle 
prove edometriche) 
 
Dall’elaborazione delle prove edometriche abbiamo ottenuto, per le tre classi di 
terreno riconoscibili, i seguenti valori del coefficiente di consolidazione primaria cv, 
stimati sia il metodo di Casagrande che quello di Taylor: 








































Per stimare la durata del processo di consolidazione possiamo utilizzare la relazione: 
  





 Tv = fattore di tempo adimensionale, che per stimare la durata complessiva 
del processo di consolidazione può essere posto approssimativamente uguale 
a 1, in quanto corrispondente ad un grado di consolidazione medio Um pari al 
93%; 
 H = è la lunghezza del più lungo percorso di drenaggio, che nel nostro caso, 
in via cautelativa possiamo considerare compresa tra i 2 e i 4 metri circa; ciò 
è dovuto alla presenza di un telo impermeabile al di sotto del materiale 
contenuto nella sottovasca-Pisa; 
 cv = è il coefficiente di consolidazione primaria. 
Possiamo quindi dire che la durata del processo di consolidazione può avere una 
durata compresa tra un minimo di poche settimane (3 – 5) ad un massimo di circa un 
anno e mezzo.  
 
5.5  Stima delle deformazioni di tipo viscoso (ovvero effetti dovuti alla 
Consolidazione Secondaria) 
 
La curva assestamenti-tempi teorica della consolidazione edometrica secondo 
Terzaghi prevede, nella sua parte terminale, un asintoto orizzontale. Le curve 
sperimentali s(t) mostrano invece un asintoto inclinato. Tale differenza, più o meno 




marcata a seconda del tipo di terreno, è dovuta alle deformazioni viscose dello 
scheletro solido. Deformazioni che avvengono anche a pressione efficace costante, e 
quindi anche (ma non solo) a consolidazione primaria esaurita. La pendenza 
dell’asintoto inclinato nel piano semilogaritmico H-logt ci permette di ricavare il 
coefficiente di compressione secondaria in termini di deformazione    : 
     
  
       
 
Mediante questo parametro sarà possibile poi stimare il cedimento secondario a 
partire dal termine della consolidazione primaria         , mediante la relazione: 
           
     
  
 
Dall’elaborazione delle prove edometriche abbiamo ottenuto, per le tre classi di 
terreno riconoscibili, i seguenti valori del coefficiente di consolidazione secondaria 
   : 




Descrizione CR RR     
1 SM Sabbia limosa 0.09 ÷ 0.109 0.007 ÷ 0.010 8*10-4 ÷ 3*10-3 
2 
ML - MH 
Limi sabbiosi, 
argillosi 
0.145 ÷ 0.182 
0.024 ÷ 0.044 
2÷5*10-3 
3 OL Limi organici  0.149 ÷ 0.159 0.014 ÷ 0.018 1÷4*10-3 
 
Considerando i seguenti valori: 
 H = altezza dello strato compressibile = mediamente possiamo assumerlo pari 
a 4 m; 
  αε= prendo a riferimento un valore intermedio che posso considerare valida 
per tutto lo spessore H = 3*10
-3
 
 tc = durata del processo di consolidazione = variabile da 3 settimane a 1 anno 
e mezzo 
 Δt = è il tempo, successivo all’esaurimento della consolidazione primaria, in 
cui vado a controllare l’entità del cedimento viscoso (o secondario) = che 
poniamo pari a 50 anni 
Otteniamo valori del cedimento    compresi tra 1.8 e 3.5 cm, che corrispondono a 
circa il 10-20% del cedimento edometrico valutato prima, ciò significa che le 
deformazioni viscose hanno un’entità non trascurabile. 
 
 




5.6  Accelerazione del processo di consolidazione mediante precarico 
 
Quando il tempo stimato di consolidazione è giudicato troppo lungo, è possibile 
ridurlo applicando un sovraccarico aggiuntivo temporaneo (detto “precarico”). 
Poiché il sovraccarico è spesso realizzato con un riporto di terreno, la tecnica del 
precarico è molto utilizzata per le opere in terra e nei lavori stradali. Il principio di 
funzionamento del precarico è mostrato nella seguente figura: 
 
Supponendo di poterci riferire a condizioni di carico edometriche (ovvero strato 
orizzontale normalmente consolidato di spessore H0, carico uniforme applicato 
istantaneamente, filtrazione monodimensionale con altezza di drenaggio H, 
coefficiente di consolidazione verticale cv). 
La curva tempo – cedimenti indicata con la lettera A è ottenuta calcolando il 
cedimento edometrico finale sf dovuto al solo carico finale di progetto pf con 
l’equazione: 
            
       
    
   
e applicando la teoria della consolidazione di Terzaghi, ovvero le equazioni: 
              




La curva A rappresenta il decorso dei cedimenti nel tempo in assenza di precarico. 
Supponiamo che alla consegna dell’opera, o comunque dopo un assegnato tempo t1, 
si debba essere già manifestato il cedimento sf (o almeno una gran parte di questo). 




Per accelerare il processo di consolidazione si può decidere di applicare un 
sovraccarico temporaneo di intensità ps per un periodo di tempo ts. Molto spesso ts 
(ovviamente minore di t1) è condizionato dai tempi necessari per le lavorazioni, e 
quindi è un dato di progetto, mentre l’incognita è l’intensità del precarico ps. 
Introducendo nell’equazione: 




il tempo ts, si determina il valore del fattore di tempo Tv, e quindi il corrispondente 
valore del grado di consolidazione medio Um al tempo ts, che è pari sia al rapporto 
ss/sf che al rapporto sf/sfs. 
Per ottenere una stima approssimata di Um a partire da Tv (e viceversa) è possibile 
fare uso delle espressioni analitiche proposte da Sivaram & Swamee: 
   
 
   
  
   
    
   
  
   
 
      
   
        
 
     
         
 
Si riportano sotto alcuni dei valori tabulati della soluzione dell’equazione    
      per il caso di isocrona iniziale costante con la profondità: 
Um 10 20 30 40 50 70 90 95 
Tv 0.0077 0.0314 0.0707 0.126 0.196 0.403 0.848 1.129 
 
Noto il valore di Um è pertanto possibile calcolare il cedimento finale di 
consolidazione edometrica sfs che si avrebbe sotto il carico applicato di intensità (pf + 
ps): 
          
Applicando in modo inverso l’equazione per il calcolo del cedimento edometrico si 
determina l’intensità del precarico (pf + ps) (e quindi l’intensità di ps) che, mantenuto 
in essere per un tempo ts, produce il cedimento sf: 
                
   
         
Dopo tale tempo, eliminando il precarico, non si registreranno ulteriori cedimenti, in 
quanto il cedimento avvenuto sf corrisponde al cedimento edometrico finale del 
carico finale permanente pf. 




La tecnica del precarico può essere utilizzata anche per sovraconsolidare il terreno di 
fondazione, se il tempo di permanenza è tale da produrre cedimenti maggiori di sf, e 
quindi per migliorarne la resistenza e la rigidezza. 
 
5.7  Dimensionamento del Precarico 
 
Dall’analisi dei carichi preliminare abbiamo ottenuto che il carico composto 
dall’insieme rilevato ferroviario e carro merci risulta superiore a quello composto 
dall’insieme sovrastruttura stradale (piazzale) e autocarro. Per questo motivo il 
dimensionamento del precarico, da applicare al terreno presente all’interno della 
sottovasca-Pisa, farà riferimento ad un carico di progetto pf = 40 kN/m
2
.  
Per raggiungere tale valore (40 kN/m
2
) sarà necessario (a condizione che il piano di 
progetto su cui verrà fondato sia il rilevato ferroviario  che il piazzale si trovi 
effettivamente ad una quota di +3.50 m sopra il livello del mare) apportare del 
terreno al di sopra di quello contenuto attualmente nella sottovasca-Pisa fino a 
raggiungere una quota pari a +5.50 m slmm, ovvero caricare con 40 kN/m
2
 il terreno 
posto attualmente alla quota di +3.50 m (considerando approssimativamente un peso 
specifico del materiale da apportare e di quello già presente pari a 20 kN/m
3
).  
Andiamo adesso a stimare l’entità del precarico vero e proprio (ps) mediante il 
procedimento descritto nella sezione precedente, che per terreni normalmente 
consolidati è valutabile con la relazione: 
 
                
   
         
Dove: 
 pf = carico di progetto = nel nostro caso pari a 40 kN/m
2
 
 ps = precarico da stimare 
           = cedimento di fine consolidazione dovuto all’applicazione del 
carico (pf + ps) 
  f = cedimento di fine consolidazione dovuto all’applicazione del solo carico 
di progetto pf = pari mediamente a circa 15 – 20 cm (a seconda della verticale 
considerata) 
 Um = grado di consolidazione medio al tempo ts  
 ts = tempo di progetto, ovvero il tempo per il quale è richiesto il 
raggiungimento del cedimento di progetto sf dovuto all’applicazione del 




)  il fattore di tempo Tv dal quale ricavare il grado di consolidazione 








/s ; H = 4 m (percorso di 
drenaggio) 
 H0 = spessore dello strato di terreno compressibile = posto pari a 4 metri 
 σ’v0 = tensione litostatica in corrispondenza della mezzeria dello strato 
compressibile H0 = 40 kN/m
2




 CR = Coefficiente di compressione vergine = posto pari a 0.16 (valore 
corrispondente ai terreni di tipo MH/ML della classificazione fatta in 
precedenza sulla base delle prove edometriche)   
Utilizzando questi valori si ottiene che per accelerare il processo di consolidazione, 
ovvero portarlo da una durata massima di 18 mesi (un anno e mezzo) ad una di 6-8 
mesi, è necessario applicare in aggiunta al carico di progetto pf (paria a 40 kN/m
2
) un 
ulteriore carico (precarico ps) di entità pari a circa 20-30 kN/m
2
. Per raggiungere il 
carico finale (ps + pf = 60-70 kN/m
2
),  è necessario quindi apportare terreno al di 
sopra del piano campagna attuale della sottovasca-Pisa, fino a raggiungere una quota 
di 6.50-7.00 m slmm.     
5.8  Area da consolidare sotto l’azione del precarico 
 
Nella figura riportiamo l’area della sottovasca-Pisa da sottoporre a precarico (area 
trattegiata). Alla definizione di questa ci siamo giunti considerando un franco 
minimo di almeno 4-6 metri rispetto ai muri presenti nel lato Est (lato costa) della 
vasca e all’argine posto nel lato Ovest (lato mare), e tale comunque da garantire il 
movimento dei mezzi. 





























6  Conclusioni 
La campagna d’indagini condotta ha consentito di definire in maniera sufficientemente 
accurata la successione stratigrafica e la caratterizzazione meccanica dei “macro strati”. 
Sostanzialmente s’individuano tre litologie prevalenti: 
 Sabbie e sabbie limose  
 Limi sabbiosi inorganici 
 Limi organici 
La metodologia d’indagine sperimentata per la caratterizzazione dei sedimenti della 
sottovasca si è rivelata pertanto efficace con un rapporto benefici costi accettabile ed appare 
ragionevole estenderla anche alle indagini relativi ai sedimenti di tutta la vasca di colmata 
esistente (40ha). 
 
Utilizzando i risultati della campagna d’indagine è stato possibile valutare che, in presenza 
dei carichi d’esercizio sarà possibile avere un cedimento massimo di circa 25 cm con un 
tempo di consolidazione variabile da poche settimane a 1,5 anni. E’ stato possibile stimare il 
“precarico” che consente di esaurire (anticipare) detto cedimento in 6 mesi realizzando un 
rilevato sino alla quota di circa 6,5 m.s.l.m. 
 
Sulla base dei risultati acquisiti e per ovvie ragioni economiche si suggerisce di adottare, per 
la sottovasca in esame la tecnica del precarico, come sopra specificato, predisponendo un 
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         “Le scelte si fanno in pochi secondi e si scontano per il tempo restante” 
                                                   La solitudine dei numeri primi-Paolo Giordano 
